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ABSTRAKT/ABSTRACT 
 
Pažení stavebních jam 
 
Úvodní část práce hovoří o možnostech roubení výkopů všeho druhu, zahrnuje tedy 
kromě jam i šachty a stavební rýhy pro ukládání inženýrských sítí, avšak jamám se 
věnuje především. Tato část navíc zahrnuje přehled zatížení působících na pažící 
konstrukce, konkrétně zemní tlaky a vliv podzemní vody, ale jelikož se nejedná o hlavní 
problematiku, nebude jí věnován větší zřetel. Hlavní náplní druhé části je teorie 
převedená do výpočetní praxe. Je zde podrobně rozebrán konkrétní případ pažící 
konstrukce, která je zatížena zemními tlaky, podzemní vodou i těžkou stavební 
technikou v době hloubení rozsáhlého výkopu. Předpokládá se stanovení všech 
předpokladů i vstupních dat, na základě kterých je proveden výpočet a to jak s použitím 
moderních výpočetních softwarů (Plaxis 2D, GEO5), tak i ve zjednodušené míře bez 
použití počítače. Závěr teze je věnován posouzení štětovnic na I. MS únosnosti, 
srovnání výsledků jednotlivých výpočtů a diskuzi. 
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Sheeting of Foundation Pits 
 
First part of the thesis talks about pit sheeting in general, including shafts and trenches 
as well as pits, however pits are the very main topic and therefore described in details. 
This part also discusses earth pressure and groundwater issues as applied loads, yet only 
marginally. Second part demonstrates a particular sheeting structure and its calculation. 
All presumptions are established here, including double-anchored sheet pile wall 
geometry, spoken earth pressure loads and groundwater loads plus heavy equipment 
load during a construction. The calculating process is shown using computer softwares 
(Plaxis 2D, GEO5) and also in a non-software way using just pen and paper. At the very 
end of thesis an ultimate limit state (ULS) of sheet piles is assessed, software and non-
software results are compared to each other and discussed. 
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1. ÚVOD 
1.1. Problematika 
Snad žádná stavba se neobejde bez zemních prací. Ať již se jedná o požadavek na 
nezámrznou hloubku, úpravu základových poměrů, pokládání inženýrských sítí či 
výskyt podzemních podlaží (u novostaveb bytových a občanských objektů), vždy je 
nutno provést zásah do stávajícího terénu a tím narušit jeho stabilitu. Přitom záleží na 
hloubce a rozsahu zemních prací, sklonu svahů, geologii, na zatížení (provozní 
technikou, klimatem) a v neposlední řadě na přítomnosti podzemní vody, jejím 
charakteru, agresivitě, proudění a kolísání hladiny. S rostoucí hloubkou výkopu roste 
riziko kolapsu okolní půdy, jehož důsledkem může být například vážné poškození 
přilehlé zástavby a samozřejmě zavalení výkopu. Zajištění výkopů lze dosáhnout 
sklonováním svahů, což ovšem klade velké nároky na místo. V dnešní době proto 
existuje celá řada pažících konstrukcí zaváděných do půdy strojně a tím je umožněno 
vytvářet velmi rozsáhlé výkopy o hloubce několika metrů a to i s kolmými stěnami. 
1.2. Cíle 
Tato práce pojednává o zmíněné problematice, tedy o pažení stavebních jam, o 
možnostech provádění a realizaci. Je strukturována do dvou hlavních částí, kde první 
část se odvíjí v teoretické rovině a představuje rešerši všemožných druhů pažících 
konstrukcí (hlavně u nás), druhá potom uvádí praktický příklad pažící konstrukce 
s předpoklady i výpočtem. Výpočet vybrané stavební jámy je řešen především 
analyticky (za vlivu značné idealizace), pro úplnost doplněn výpočty softwarovými – 
programy GEO5 (společnost Fine) a Plaxis 2D (společnost Plaxis). Na analytickou část 
je kladen největší důraz a očekává se kompletní výpočet kotvené štětové stěny (na 
vybraném řezu) se zahrnutím vlivů zemních tlaků, podzemní vody, přitížení za rubem a 
v neposlední řadě vyčíslení vnitřní stability kotevního systém. Cílem je tak představit 
rozdílné přístupy k řešení pažících konstrukcí (na základě předpokladu chování 
konstrukce a způsobu výpočtu), vliv těchto předpokladů na výsledky, stanovit, do jaké 
míry ta která metoda vystihuje skutečnost, případná úskalí a rizika spojená 
s jednotlivými výpočetními postupy a samozřejmě se očekává srovnání výsledků.  
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2. ROUBENÍ STAVEBNÍCH VÝKOPŮ 
Roubením výkopů rozumíme zabezpečení strmých stěn proti sesuvu půdy. Roubení se 
skládá z pažin, které jsou v kontaktu se zeminou, přímo zabraňují jejímu kolapsu a 
vysypávání drobných částí do výkopu. Přes pažiny jsou umístěny převázky (svlaky), 
které roznáší plošné síly způsobené zeminou do soustředné síly v rozpěře. Svlak je vůči 
pažinám běžně orientován kolmo, lze je ale osazovat i zešikma. Následuje stabilizace 
pažení v podobě rozpěr, vzpěr nebo jejich kombinace, které spolu se svlaky a pažinami 
zajišťují stabilitu výkopu. Kde není možné použít vzpěry ani rozpěry, se používají 
horninové kotvy. [1] Z hlediska bezpečnosti výkopy roubíme:  
 v nesoudržných zeminách vždy, 
 ve zvodněných zeminách vždy, 
 rýhy v soudržných zeminách od 1,50 metru, respektive od 1,30 metru v intravilánu, 
 šachty i šachtice vždy, 
 jámy prakticky od hloubky 6-8 metrů (záleží na geologických poměrech), 
v intravilánu vždy. [2] 
Co se týče pažení stavebních jam, je vhodné volit takové pažící konstrukce, které do 
budoucna poslouží jako suterénní stěny objektů. Z ekonomického hlediska je potřeba 
tuto možnost zvážit především v intravilánu, kde je roubení jam nezbytné. [2] 
2.1. Druhy výkopů 
Za různými účely jsou tvořeny i různé výkopy. S ohledem na jejich geometrické 
vlastnosti je lze dělit do tří základních podskupin: 
2.1.1. Stavební rýhy 
Stavební rýhou rozumíme výkop, jehož jeden půdorysný rozměr výrazně převažuje nad 
dvěma dalšími, tedy šířkou a hloubkou. Neexistují žádná omezení co do rozměrů 
stavební rýhy, nicméně její šířka pravidelně nabývá hodnot 1-2 metry a hloubky dle 
potřeby (širší rýhy pravidelně přecházejí v jámy). Rýhy slouží především pro pokládání 
inženýrských sítí, případně se vyskytují u výstavby kolektorů. [2] 
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Obr. 2.1: Stavební rýha [3] 
2.1.2. Stavební šachty (šachtice) 
Převažuje-li u výkopu hloubkový rozměr nad půdorysnými, jedná se o šachtu (šachtici). 
[2] Dle vyhlášky ČBÚ č. 55/1996 Sb. je za šachtici považováno svislé podzemní dílo 
nebo dílo s úklonem od vodorovné roviny větším než 45°, jehož průřez nepřesahuje 
3,75 m
2
 a hloubka je v rozmezí 3 a 50 metrů a za šachtu jáma, jejíž hloubka nepřesahuje 
20 m. [4] 
 
Obr. 2.2: Stavební šachta [5] 
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2.1.3. Stavební jámy 
Pro objekty zakládané na plošných základech je potřeba vyhloubit výkop, jehož 
všechny tři rozměry (délka, šířka i hloubka) nabývají srovnatelných hodnot. Takto 
vytvořený výkop nazýváme stavební jámou. Obdobně jako u stavební rýhy, ani zde 
neexistují žádná větší omezení rozměrů. [2] 
 
Obr. 2.3: Stavební jáma [6] 
Jak již bylo řečeno v úvodu, výkopy lze navrhovat jako svahované (klade vyšší nároky 
na zábor pozemku, je potřeba posoudit stabilitu svahu) či roubené. 
2.2. Roubení rýh 
Provádí se příložným, zátažným či hnaným pažením; výjimečně se hluboké stavební 
rýhy zajišťují záporovým pažením nebo pilotovými stěnami, za účelem vodotěsnosti 
potom štětovými stěnami dočasného charakteru. [2] 
2.2.1. Příložné pažení – vodorovné 
Dostačující pro rýhy kopané ručně v suchých zeminách (písčité štěrky a hlíny). Skládá 
se ze tří již jmenovaných částí: 
 pažení: fošny tloušťky 38-65 mm kladeny vodorovně na sraz (nesoudržné zeminy) 
nebo s mezerami (soudržné zeminy), dlouhé běžně 2 – 3 metry 
 převázky: hranoly/polštáře tloušťky 80-100 mm osově 1,5 – 2,5 metru 
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 rozpěry: dřevěné kuláče Ø100-Ø200 mm kladeny ve vzdálenostech 1,0 m nad sebou 
Provádění: vytvoří se výkop prvního pracovního záběru a u jeho dna se ihned osadí 
pažiny, přes které se umístí převázka (svlak), ta je neprodleně stabilizována 
rozpěrou/vzpěrou. Následně se za svlak směrem nahoru klade zbývající výdřeva, která 
je postupně stabilizována dalšími rozpěrami/vzpěrami. Celý postup se opakuje, až je 
dosaženo požadované hloubky rýhy. [2] 
 
Obr. 2.4: Příložné pažení – vodorovné [7] 
2.2.2. Příložné pažení – svislé 
Použití je obdobné jako u vodorovného příložného pažení, nicméně klade požadavek na 
suché soudržné zeminy, které nevyžadují okamžité zapažení po vytvoření výkopu. 
Takto vytvořené, dočasně nepažené rýhy mohou dosahovat hloubky i přes 1,50 metru. 
Typicky prováděno v sestavě: 
 pažení: dřevěné fošny kladené svisle s mezerami 0,2 – 0,4 metru ideálně na celou 
výšku rýhy 
 převázky: válcované I (U) profily kladené osově 0,8 – 1,5 m nad sebe, výjimečně 
z hranolů/polštářů o tloušťce 120-160 mm 
 rozpěry: ocelové trubky teleskopické či šroubovací 
Provádění: na rozdíl od vodorovného příložného pažení není nutné provádět pracovní 
záběry do malé hloubky, jelikož pracujeme se soudržnou zeminou. Proto se většinou 
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vyhloubí rýha na konečnou hloubku, nakladou se svislé pažiny a následně jsou 
stabilizovány rozpěrami/vzpěrami skrz svlaky. 
U obou typů roubení je možné nahradit dřevěné pažení ocelovými profily typu Union. 
Tloušťka plechu pro výrobu pažin Union je 3 mm (5 mm), hmotnost 8,24 kg/m (12,9 
kg/m) a vyrábí se v délkách 2, 3 a 4 metry. Svou únosností jsou ekvivalentní 
ke dřevěným fošnám tloušťky 60 mm. [2] 
2.2.3. Zátažné (spouštěné) pažení 
Spolehlivě poslouží u nezvodněných zemin (soudržných i nesoudržných), které jsou 
náchylné k sesuvu i po vyhloubení mělkého výkopu. Skladba systému se příliš neliší, 
odlišnost je především v provádění: 
 pažení: ocelové profily Union kladené svisle 
 převázka: ocelové rámy z válcovaných profilů tvaru I (U) 
 stabilizace: ocelové tyče, teleskopické nebo šroubovací 
Provádění: po provedení prvního pracovního záběru se na dno výkopu položí jeden 
ocelový rám, druhý se umístí nad něj (je podchycen sloupky, skobami a drátem). Za 
takto nachystané rámy se spouští ocelové pažiny a vtloukáním klínů se aktivují. 
Postupným prohlubováním rýhy se povolují klíny a pažiny se spouští vždy až na samé 
dno výkopu, kde se opět aktivují. Během této činnosti se posouvají i ocelové rámy tak, 
aby byly umístěny ve vzdálenostech 1,5 metru nad sebou (nebo dle potřeby). Je-li 
dosaženo větší hloubky než 1,5 metru, na dno rýhy se umístí další rám. Tento postup se 
v praxi aplikuje do hloubky 6 metrů. [2] 
2.2.4. Hnané pažení 
U nesoudržných a navíc zvodněných vrstev zemin se používá tento nejvíce 
komplikovaný způsob roubení. Od zátažného pažení se liší pouze tím, že pažiny se 
zavádějí do půdy strojně ještě dříve, než začne hloubení vlastního výkopu. Umísťování 
ocelových rámů a aktivace pažení je potom obdobná. [2] 
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Obr. 2.5: Hnané pažení [8] 
Pro hloubení rýh větších rozměrů jsou dnes v mnoha případech upřednostňovány 
moderní metody roubení, které sjednocují jednotlivé části (pažiny, svlaky, rozpěry) do 
ocelových pažících boxů různých hmotností a velikostí, jež se do rýhy kladou za sebou 
ve více úrovních. Mezi firmy, zabývající se pažícími boxy, patří například anglická 
firma Groundforce Shorco, německá firma Emunds & Staudinger / KRINGS, u nás 
potom Stavební centrum group, s.r.o. Více informací je možné získat z [9,10,11]. 
Dále se naskytuje otázka hloubení rýh. V nesoudržných i soudržných zeminách postačí 
běžná rypadla, ale zacházení se skalními a poloskalními horninami může být problém. 
Chytré hlavy za velkou louží ale přišly s nápadem, který většinu skalních komplikací 
eliminuje. Firma Astec Industries, Inc. a její dceřiné společnosti disponují skupinou 
strojů, jež fungují na principu obří motorové pily a svým vzhledem ji také připomínají. 
Jedním z těchto monster je například Trencor T1660, uvedený na obrázku. Informace o 
technologii je možné získat z [12] a na internetu jsou k nalezení i videa, například [13]. 
 
Obr. 2.6: Trencor T1660 [14] 
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2.3. Roubení šachet 
Stavební šachty libovolného půdorysného tvaru je potřeba zapažit stejně jako jiné 
výkopy. Lze použít jakoukoliv z již zmíněných technologií, tedy příložné, zátažné či 
hnané pažení a ze zatím neprobraných potom záporové pažení či pilotové převrtávané 
stěny. [2] Z charakteru šachty bohužel plyne, že manipulační prostor musí být co 
největší, bez překážek a podle vyhlášky ČBÚ č. 55/1996 Sb. navíc rozdělen do 
jednotlivých úseků (lezní, těžební, čerpání podzemní vody…). [4] Proto je nežádoucí 
umisťovat do prostoru šachet vzpěry nebo rozpěry. Z hlediska statického působení je 
nejvýhodnějším řešením šachta kruhového půdorysu zapažená převrtávanou pilotovou 
stěnou, protože radiální vodorovné napětí se roznáší v podobě tlakové síly po obvodě 
konstrukce. [2] 
2.4. Roubení jam 
Jámy vyžadují speciální pozornost co do pažení, protože se jedná o výkopy velkých 
rozměrů (dno stavební jámy běžně více jak 2x2 metry, hloubka několik metrů). Slouží 
jako základ pro suterénní objekty (podsklepené budovy, podzemní garáže) a jako 
prostředek k dosažení únosnějších vrstev zeminy. Běžně se provádějí v intravilánu, za 
stísněných a ztížených podmínek, od čehož se odvíjí předpoklady výpočtu/návrhu. [15] 
Podle svého účelu existují pažící konstrukce dvojího druhu: dočasné a trvalé. 
Dočasné roubení slouží během výstavby pouze svému účelu, tedy k zapažení výkopu 
proti sesuvu půdy. Po dokončení stavby je pažení vyjmuto ze země a jeho roli přebírají 
suterénní stěny objektu. Takto lze ušetřit na pažících konstrukcích, protože je lze použít 
opakovaně.[15] 
Oproti dočasnému roubení klade trvalá varianta větší nároky na kvalitu (a tedy i na 
cenu). Během výstavby funguje jako běžná pažící konstrukce a po jejím dokončení a 
povrchových úpravách se stává trvalou suterénní stěnou (nebo její částí), tedy součástí 
objektu. Z tohoto titulu musí být jednotlivé části roubení odolné proti agresivnímu 
prostředí, např. podzemní vodě. [15] 
Výkop takovýchto rozměrů doprovází celá řada potíží. Většina českých měst je plná 
historické zástavby, ke které neexistují prakticky žádné podklady a investor má navíc 
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tendence šetřit finance na geologickém průzkumu. Obě tyto skutečnosti potom vedou 
k nejistotě při provádění zemních prací, která může vyústit ve vážné problémy. Navíc je 
podzemí plné inženýrských sítí, se kterými je potřeba se vypořádat nemluvě o tom, 
v jakém stavu se na ně narazí. [2] 
Při návrhu pažící konstrukce musí projektant brát ohledy na hospodárnost návrhu; 
pozornost je věnována sousedním objektům a jejich základům, případným deformacím, 
sedání a s tím související ochranou památek. Nemalý problém představuje podzemní 
voda, která je vůči konstrukci agresivní, může mít kolísavou hladinu, může sahat nad 
dno stavební jámy, což vyžaduje nákladné odčerpávání, může být tlaková, může 
vykazovat proudění. [2] 
Zapažení jámy lze dosáhnout odlišnými technologiemi. V naší zemi se potkáme se 
záporovým a mikrozáporovým pažením, podzemními stěnami, pilotovými stěnami, 
tryskovou injektáží a v neposlední řadě s roubením pomocí štětovnic Larsen. 
Technologie se volí dle geologie, dle charakteru pažící konstrukce (dočasná, trvalá), dle 
nároků na místo a finance, s ohledem na otřesy a vibrace, deformace, vodotěsnost, 
hospodárnost a (především) samozřejmě na únosnost. 
2.4.1. Záporové pažení 
Jedná se o jeden z nejznámějších a nejrozšířenějších způsobů pažení a stejně dobře jako 
pro jámy jsou zápory použitelné i pro rýhy či šachty. Provádí se ve výkopech nad 
hladinou podzemní vody (nejedná se o vodotěsnou konstrukci). Systém tvoří: 
 zápory: ocelové válcované profily tvaru I, 2x U, HEA nebo HEB 
 pažiny: dřevěné hranoly, fošny, kuláče, polštáře, ocelové Union 
 stabilizace: vzpěry, rozpěry, horninové kotvy 
 převázky: snížení počtu stabilizačních prvků (kotev, vzpěr) [15] 
Záporové pažení se nejčastěji vyskytuje jako dočasné, jeho životnost je ve většině 
případů omezena horninovými kotvami (běžně 2 roky). Existuje však mnoho případů 
trvalého záporového pažení, které po splnění své funkce zůstává v zemině jakožto 
ztracené bednění. [1] 
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 dočasné/s pracovním prostorem: mezi stavbou a pažící konstrukcí je zbudován 
pracovní prostor minimální šíře 0,6 metru, který je po dokončení prací zasypán, 
současně je vytaženo pažení, které lze ve většině případů použít znovu. 
 trvalé/bez pracovního prostoru: pažící konstrukce zůstává v zemi a tvoří jednu 
z vrstev suterénních stěn (např. podklad pro hydroizolaci aj.) [1] 
Provádění: po vytyčení budoucího výkopu se osadí zápory. Mohou být do zeminy 
zavibrovány pod úroveň dna stavební jámy, nebo se umísťují do předvrtaných otvorů, 
kde jsou po úroveň dna stavební jámy zality betonem a ve zbytku (po úroveň terénu) 
obsypány zeminou. Osové vzdálenosti a délku profilů/výšku zápor stanoví statický 
výpočet a je nutné je dodržet. Následuje výkop na první kotvící hloubku. Jakmile jsou 
zápory obnaženy, začne umisťování výdřevy směrem od spodu nahoru. Každá pažina se 
osadí za pásnice zápor a prostor za ní je ihned zaspán zeminou, která se následně zhutní. 
Při vkládání poslední pažiny není možné prostor zasypat a zůstává tedy prázdný. Pro 
dosažení plného kontaktu s okolním terénem se mezi pásnice zápor a výdřevu vtloukají 
klíny. Přes převázky se do zeminy vloží horninové kotvy a provede se aktivace zemního 
tlaku jejich napnutím. Tento postup se opakuje až na dno stavební jámy. Obnažená 
zemina přitom nesmí nikdy zůstat bez pažení po dobu delší, než určuje projekt, resp. na 
výšku větší než určuje projekt. [15] 
 
Obr. 2.7: Záporové pažení [16] 
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2.4.2. Mikrozáporové pažení 
Toto pažení představuje alternativu k záporovému pažení, je dobře využitelné ve 
stísněných podmínkách. Jedná se o konstrukci s relativně malou tloušťkou a tvoří ji 
následující prvky: 
 zápory: tzv. mikrozápory – vrty (mikropiloty) vyplněné cementovou zálivkou, 
vyztužené ocelovými trubkami nebo válcovanými profily I, U osově 600 – 1500 mm 
 pažiny: ne v pravém smyslu slova, tvoří je výztužná síť stříkaná betonem, výjimečně 
pažiny Union, dřevěné hranoly či fošny 
 stabilizace: s ohledem na měkkost konstrukce kotvené v několika úrovních 
pramencovými či tyčovými horninovými kotvami 
 převázky: ocelové předsazené válcované profily (2xU apod.) [17] 
Aby mohla takto vytvořená suterénní stěna později sloužit svému účelu, musí být (s 
ohledem na uložení hydroizolace) rovná, což je obtížné splnit z důvodů kotvení přes 
převázky. Proto se počet a umístění převázek volí tak, aby odpovídaly nejen statickému 
řešení, ale aby se zároveň nacházely v úrovních jednotlivých podlaží a mohly být 
spojeny s vodorovnou nosnou konstrukcí. [18] 
 
Obr. 2.8: Mikrozáporové pažení [19] 
2.4.3. Štětové stěny 
Ocelové štětové stěny jakožto pažící konstrukce jsou dnes využívány ve všech oblastech 
zakládání. Mohou být použity jako nezávislý prvek vzhledem k základové konstrukci, 
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nebo tvořit její dočasnou a dokonce mnohdy i trvalou část. Využití štětových stěn jako 
dočasných prvků má za výhodu fakt, že po vyjmutí ze zeminy je možné prvky použít 
znovu pro obdobný účel. K vidění jsou typicky jako pažící konstrukce ve zvodněných 
zeminách soudržných i nesoudržných. Ve všech ohledech se potom považuje za výhodu 
poměrně značná vodotěsnost, proto je možné vidět štětové stěny jako trvalé konstrukce 
například v podobě lemu přístavních zdí, plavebních komor, jako stěny otevřených 
jímek na tekuté látky, jako ochranné stěny mostních pilířů a plno jiných. Podle funkce 
potom existuje celá řada ocelových profilů tvarovaných převážně do tvarů U či Z. [20] 
U nás jsou nejznámější štětovnice Larsen, případně Union. Zmíněné jsou do zemin 
zaváděny strojně formou vibrování, přičemž každý profil je po stranách opatřen 
průběžnými zámky, které po zaklesnutí zajistí tuhost a celistvost stěny, jež je schopná 
přenášet značné horizontální účinky zatížení (převážně zemní tlaky či hydrostatický tlak 
nadzemní/podzemní vody). Tloušťka stěn těchto profilů se pohybuje okolo 10 mm. [21] 
Dřevěné štětovnice se používají v měkčích zeminách bez valounů a výkopech do 
hloubky asi 3 metry. Tvořeny jsou hranoly z borového dřeva o tloušťce 100 – 180 mm a 
šířce až 240 mm. Jednotlivé prvky lze spojovat šrouby a zvýšit tak jejich vodotěsnost. 
Pro tento účel se používají fošny od 38 mm do 100 mm. Hlava hranolů/fošen je 
obepnuta ocelovou objímkou a špice jsou zkoseny. Štětovnice se zatloukají na sraz, 
případné mezery se vyplní koudelí. Opětovné použití se nepředpokládá. [21] 
Železobetonové štětovnice jsou poslední variantou štětových stěn. Oproti ocelovým 
štětovnicím mají větší odolnost proti pískové abrazi, a používají se pro trvalou ochranu 
mořských břehů proti erozi. Jejich vodotěsnost je však menší, je taky obtížnější je 
vpravit do půdy, obecně jsou k vidění ojediněle. [21] 
Tab. 2.1: Výhody a nevýhody štětových stěn [20] 
VÝHODY NEVÝHODY 
Rychlá výstavba 
Málo tuhý systém může způsobit sedání 
v okolí stěny, především v intravilánu 
Možnost vyhloubení jámy prakticky ihned 
po zavedení štětovnic do půdy 
Při instalaci vznikají rázy či vibrace 
spojené se značným hlukem bez možnosti 
eliminace 
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Okamžitě únosná konstrukce 
Omezená hloubka jámy limitovaná délkou 
prvků 
Použitelná ve zvodněných zeminách, 
vodotěsná 
Štětovnice nejsou schopny překonat 
překážky v podobě např. větších balvanů 
Malé nároky na počet lidí při instalaci Cena 
Při instalaci nedochází k těžbě zeminy Problém při křížení IS 
Jsou použitelné více než jednou  
Pokud vzniká problém při vpravování štětovnic do půdy, je možné půdu v okolí 
budoucích zámků narušit předvrtáním. Zemina není vytěžena, je pouze uvolněna a tím 
pádem klade menší odpor proti vniknutí cizích těles. Tyto vrty se však nesmí překrývat 
ani dotýkat. [20] 
 
Obr. 2.9: Štětová stěna [autor] 
2.4.4. Pilotové stěny 
Dnes poměrně rozšířená technologie i v naší zemi. Pilotové stěny jsou s ohledem na 
statické působení a náklady navrhovány vesměs jako trvalé, mnohdy pohledové 
konstrukce, které slouží i více účelům (opěrné a zárubní zdi, hlubinný základ). Ze 
statického hlediska se jedná o prvky kruhového průřezu namáhané na ohyb. Mezi 
důvody oblíbenosti pilotových stěn se řadí jejich tvarová variabilita (co do tvaru 
budovaného výkopu) a efektivita vrtných prací, zejména výkonné stroje a zajištění vrtu 
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ocelovými pažnicemi (tedy za absence pažících suspenzí). Navrhují se tam, kde 
záporové pažení či štětové stěny nevyhovují, případně vyžadují náročnější konstrukční 
úpravy. Než nastoupila trysková injektáž, bylo nevhodné navrhovat pilotové stěny jako 
konstrukce odolávající podzemní vodě (z hlediska propustnosti). Rozeznáváme tři 
základní druhy pilotových stěn:  
 s velkou osovou vzdáleností,  
 převrtávané, 
 tangenciální, kterých existuje několik druhů (viz níže). [17] 
Pilotové stěny s velkou osovou vzdáleností jsou běžné. Tlak zeminy mezi jednotlivými 
pilotami je vynášen malými železobetonovými klenbičkami, piloty samotné jsou 
vyztužené, stabilizují se kotvami pomocí převázek (je-li to nutné). [17] 
Převrtávané stěny jsou hojně využívané. Vodítkem pro vrtný nástroj je ocelový 
svařenec tvaru obrysu budoucí stěny. Po vyvrtání a částečném zatuhnutí primárních 
(nevyztužených) pilot se tyto převrtají pilotami sekundárními, které se následně vyztuží. 
Vzniklá stěna je prakticky vodotěsná, pro kotvení takové konstrukce poslouží primární 
piloty (není třeba převázek). [17] 
Tangenciální pilotové stěny bez úpravy mezer mezi prvky nemají přílišné využití. 
Nejsou vodotěsné a je třeba vyztužit každou pilotu. Jiná situace však nastane, je-li 
mezera mezi pilotami vyplněna/smíchána s cementovou suspenzí pomocí tryskové 
injektáže. Vodotěsnost takové stěny značně vzroste, a tím pádem i její využitelnost. 
Další možností zkvalitnění je opatření povrchu ochranným torkretovým postřikem. To 
je ale možné spíše u soudržných zemin a skalních hornin. [22] 
Jak již bylo řečeno na začátku oddílu, velmi často se pilotové stěny (převrtávané) 
objevují u roubení šachet, coby trvalé pažící konstrukce, případně pro zajištění stěn 
koridorů železničních tratí a silniční sítě – zárubní a opěrné zdi zářezů i náspů. [17] 
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Obr. 2.10: Pilotová stěna [23] 
2.4.5. Trysková injektáž 
Metoda spočívá v promixování místní zeminy s injektážní maltou ve větší či menší 
míře, což dává za vznik materiálu, který tvoří jak cement, tak zrna zeminy. V zahraniční 
literatuře je tato směs s oblibou nazývána „soilcrete“, což vystihuje podstatu takto 
vytvořeného „betonu“. [20] 
Do zeminy je nejprve strojně vpravena speciální vrtná tyč až na předpokládané dno 
stěny. Poté započne samotná injektáž. Cementová směs je pod tlakem cca 60 MPa 
vstřikována tryskami na spod tyče do okolní zeminy při současné rotaci soupravy.  
Během tohoto procesu je navíc tyč postupně vytahována za země, čímž tvoří prakticky 
souvislý sloup „betonu“. Původní struktura zeminy je při takovémto jednání 
samozřejmě naprosto zničena. Pro zajištění požadované kvality tryskové injektáže se 
kontroluje injektážní tlak, poloha trysek, rychlost rotace a rychlost vytahování soupravy 
ze země. Opakuje-li se tento postup v řadě, vznikne prakticky souvislá podzemní stěna 
tvořená sloupy tryskové injektáže. [20] 
Alternativně lze provést tryskovou injektáž jednoduchou (popsána výše), dvojitou či 
trojitou. Při dvojité injektáži je zemina před vpravením suspenze nejprve rozrušena buď 
stlačeným vzduchem, nebo tlakovou vodou. Při použití trojité injektáže je zemina 
nejprve rozrušena jak tlakovou vodou, tak vzduchem a až posléze je smíchána 
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s cementovou suspenzí. Při volbě typu záleží mimo jiné na geologických poměrech. 
[20] 
Tato metoda nachází využití v mnoha oblastech; používá se pro podchycení základů 
stávající zástavby (opory), jako pažící konstrukce stavebních jam, případně jako zesílení 
jejích stěn, ke zlepšení základových poměrů, jako horizontální či vertikální těsnící 
konstrukce (u pilotových stěn) a plno jiných. [20] 
 
Obr. 2.11: Stěna z tryskové injektáže [24] 
2.4.6. Podzemní stěny 
Tvoří souvislou stěnu schopnou přenášet poměrně velká zatížení do značné hloubky 
(několik desítek metrů) a kromě funkce těsnící tak plní i funkci hlubinných základů. 
Pokud je však navržena jako pažící konstrukce, což samozřejmě lze, vytvoří velmi 
těžko odstranitelnou překážku podzemní vodě a trvale tak ovlivní její režim. Rýhy pro 
podzemní stěny jsou hloubeny zavěšenými či hydraulickými drapáky, případně 
hyrdofrézami, které jsou v dnešní době schopny vyhloubit rýhu hlubší 150 metrů. 
K zapažení rýhy se používá speciální pažící suspenze složená z aktivovaného mletého 
bentonitu a vody, ve které je jílový minerál rozptýlen. Směs je určena dalšími 
vlastnostmi, které ji omezují co do složení (objemová hmotnost, viskozita, pH, obsah 
písku aj.). Do vyhloubené a suspenzí zapažené rýhy se poté vkládají buď 
prefabrikované stěny, nebo se provede stěna monolitická. Suspenze jednak zabrání 
zavalení rýhy zeminou, jednak vplavování vody do výkopu a navíc i vyplavování 
suspenze samotné diskontinuitami různého druhu do okolního prostředí (na povrchu se 
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vytvoří tenký film). Tato suspenze může být navržena jako samotvrdnoucí, která po 
vložení prefabrikátů vytěsní spáry mezi nimi a vytvoří nepropustnou celistvou 
konstrukci. [22] 
Monolitické podzemní stěny se tvoří v samostatných záběrech, které se v jednotlivých 
krocích spojují v jeden celek. Nejdříve je vyhloubena rýha široká 0,15 – 0,40 metru, 
dlouhá 4 – 9 metrů a do obou konců (v podélném směru) se vloží ocelové výpažnice. 
Prostor mezi nimi se po vložení armokoše vybetonuje a po částečném zatvrdnutí betonu 
se výpažnice vyjmou. Postup se opakuje stejně pro druhou rýhu vzdálenou od té první 
ob jedno pole. Nakonec se vyhloubí a zabetonuje část vzniklá mezi dvěma právě 
vybetonovanými stěnami, již za absence ocelových výpažnic. Nevýhodou 
monolitických stěn je do jisté míry charakter provádění (mokrý proces), nezaručená 
kvalita, nerovný povrch stěny aj. [22] 
Prefabrikované stěny odstraňují řadu zmíněných nevýhod. Rozměry prefabrikátu se 
pohybují v rozmezí 1 – 3 metry šířky, 0,35 – 0,6 metru tloušťky a dlouhé/hluboké 
bývají až 15 metrů. Stěny se na styku spojují buď na pero-drážku, nebo jsou obě po 
stranách vybrané a mezera mezi nimi se vyplňuje gumovým těsněním, případně hadicí, 
do které se pod tlakem vpraví cementová zálivka. [22] 
Jak již bylo řečeno v úvodu kapitoly, po splnění pažícího účelu se stává podzemní stěna 
hlubinným základem a/nebo vnitřní pohledovou stěnou. 
 
Obr. 2.12: Podzemní stěna [25] 
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2.5. Zatížení pažících konstrukcí 
2.5.1. Zemní tlaky 
Vezmeme-li libovolnou část zeminy v určité hloubce, zjistíme, že se nachází 
v konkrétním stavu napjatosti. Pokud její okolí narušíme odtěžením půdy, jež ji 
obklopuje, bude mít zemina tendenci najít si nový rovnovážný stav a tím pádem změnit 
svoji polohu. Jakmile tomuto jevu zabráníme pažící konstrukcí, vznikne mezi zeminou a 
konstrukcí interakce, kterou reprezentují zemní tlaky. Jejich velikost je závislá na 
mechanických vlastnostech půdy (objemové hmotnosti, soudržnosti…), na přítomnosti 
a charakteru podzemní vody, na drsnosti povrchu konstrukce a případnému tření mezi 
zeminou a materiálem, především ale na posunutí, pootočení či přetvoření zatížené části 
konstrukce. Velikost zemního tlaku je potom vyjádřena součinitelem zemního tlaku, 
jehož hodnota je stanovena poměrem mezi horizontálním a vertikálním napětím. 
Rozeznáváme tři druhy zemních tlaků. [26] 
2.5.1.1. Zemní tlak klidový S0 
Základní tlak, který se vyskytuje v půdě přirozeně. Po zavedení pažící konstrukce do 
zeminy se tato nijak nedeformuje.  Do výpočtu vstupuje v podobě součinitele klidového 
zemního tlaku K0. [26] 
2.5.1.2. Zemní tlak aktivní Sa 
Dojde-li vlivem zatížení zeminou k pohybu konstrukce (posunu, pootočení či 
přetvoření), začne se postupně aktivovat smyková pevnost a počáteční velikost tlaku 
poklesne. Po vytvoření jedné či více smykových ploch se klín zeminy dostane do stavu 
mezní rovnováhy a zemní tlak dosáhne své minimální hodnoty. [27] Toto nastane tehdy, 
deformuje-li se konstrukce směrem od zeminy a zemině nic nebrání, aby se 
přemisťovala. Velikost těchto deformací jsou řádově desetiny procent výšky pažící 
konstrukce (cca 0,4%). Je zřejmé, že Sa  nabývá menších hodnot než S0. Ve výpočtech 
vystupuje aktivní zemní tlak v podobě součinitele Ka. [26] 
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2.5.1.3. Zemní tlak pasivní Sp 
V případě, že je konstrukce zatlačována silou směrem do zeminy a má tendenci ji 
stlačovat, odpor půdy se projeví jako pasivní zemní tlak. Obdobně jako u aktivního 
zemního tlaku, pasivní zemní tlak dosáhne své maximální hodnoty při plně 
mobilizované smykové pevnosti (mezní stav rovnováhy) a zároveň se jedná o 
maximální možný tlak, který je zemina schopna vytvořit. Pro navození zmíněného stavu 
je ale zapotřebí větších pohybů (posunů, pootočení či přetvoření) pažící konstrukce, 
řádově jednotky procent její výšky (cca 4%). Hodnoty Sp jsou proto vyšší než S0 i Sa, ve 
výpočtech je tento tlak reprezentován součinitelem Kp. [26] 
Nárůst či pokles velikosti zemního tlaku z klidového stavu neprobíhá skokově, ale 
plynule. Mezi klidovým stavem a stavem plné mobilizace smykové pevnosti se nachází 
dvě oblasti (záleží na pohybu konstrukce) – oblast zvýšeného aktivního tlaku a oblast 
sníženého pasivního tlaku. Zvýšený aktivní i snížený pasivní tlak se objevují ve 
výpočtech pažících konstrukcí pro omezení deformací v okolí stavby. [2] 
2.5.2. Podzemní voda 
2.5.2.1. Hydrostatický tlak 
Vzniká v důsledku rozdílné výšky vodní hladiny na rubu a líci pažící konstrukce a 
zároveň se předpokládá, že voda mezi těmito oblastmi neproudí. Jeho velikost je dána 
součinem objemové tíhy vody a výšky příslušného vodního sloupce. Vztlak vody 
způsobí nadlehčení zrn zeminy, snížení její objemové hmotnosti a v důsledku snížení 
velikosti zemních tlaků, vznikají tak zvané efektivní zemní tlaky (vychází z efektivních 
parametrů zemin), zatímco voda vyvozuje tlaky pórové. Po sečtení pórového 
hydrostatického tlaku a tlaku efektivního získáme totální zemní tlak. [26] 
2.5.2.2. Vliv proudění 
Stále platí předchozí předpoklady, tentokrát se však očekává tendence vyrovnání 
hladiny podzemní vody jejím prouděním, nejčastěji pod patou pažící konstrukce 
(princip spojených nádob). Protože voda proudí zpoza rubu konstrukce dolů k její patě a 
následně nahoru na dno stavební jámy (kde je odčerpána), přitěžuje tak zrna zeminy na 
straně aktivních tlaků a naopak nadlehčuje ta na straně tlaků pasivních, to vše za stálého 
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působení vztlaku. Ve výpočtu se tento jev zohlední zvýšením/snížením objemové tíhy 
zeminy pod hladinou podzemní vody. Poměrně efektivní způsob, jak se vypořádat 
s prouděním vody, je umělé prodloužení pažící konstrukce. Voda potom překonává 
větší vzdálenost a efekt proudění se sníží. [26] 
Mezi další zatížení patří přitížení za rubem pažící konstrukce a v zahraničí například i 
zatížení větrem, vlnami, mrazem, zemětřesením a u plavebních komor se uvažují tahové 
síly od lodí zakotvených k pažící konstrukci skrz ocelová oka. [26] 
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3. STAVEBNÍ JÁMA V PELHŘIMOVĚ 
Za účelem rekonstrukce ČOV poblíž města Pelhřimov byla vytvořena rozsáhlá stavební 
jáma půdorysných rozměrů 115 x 25 metrů, jejíž hloubka se pohybuje mezi 5 a 6 metry. 
Zajištění této jámy je provedeno pažící konstrukcí, konkrétně štětovou stěnou, 
stabilizovanou horninovými pramencovými kotvami v jedné či dvou úrovních. Štětová 
stěna je dočasnou konstrukcí, odolává zatížení zemními tlaky, hydrostatickému tlaku 
podzemní vody a provoznímu zatížení za rubem konstrukce představující staveništní 
provoz. Štětovnice Larsen jsou zaberaněny do únosného podloží, které tvoří zvětralé 
metamorfované horniny (ruly). Z hlediska podzemní vody jsou tyto horniny 
považovány za nepropustné, a tudíž se neuvažuje s vlivem proudění podzemní vody do 
stavební jámy pod patou konstrukce. 
 
Obr. 3.13: Model staveniště [autor] 
3.1. Geomorfologické, geologické a hydrogeologické poměry 
3.1.1. Geomorfologické poměry 
3.1.1.1. Geografické poměry 
Pelhřimov se nachází ve stejnojmenném okrese kraje Vysočina a je zároveň okresním 
městem. Rozkládá se v údolí říčky Bělé, protékající Českomoravskou vrchovinou. Čítá 
více než 16 000 obyvatel a plošná výměra města činí téměř 100 km2. [28] 
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3.1.1.2. Přiřazení ke geomorfologické jednotce 
Systém:  HERCYNSKÝ 
Subsystém:  HERCYNSKÁ POHOŘÍ 
Provincie:  ČESKÁ VYSOČINA 
Sub-provincie: ČESKO-MORAVSKÁ 
Oblast:  ČESKOMORAVSKÁ VRCHOVINA 
Celek:   KŘEMEŠNICKÁ VRCHOVINA 
Jednotka:  ŽELIVSKÁ PAHORKATINA [29] 
 
Obr. 3.14: Geomorfologické členění – mapa [29] 
3.1.1.3. Charakteristika pozemku 
Pozemek ČOV je lokalizován v okrajové nezastavěné části katastrálního území města 
Pelhřimov, prakticky v lese. Příjezd k tomuto pozemku je možný po zpevněné asfaltové 
cestě. Při realizaci pažící konstrukce se nepředpokládá narušení ochranného pásma 
stávajících ani přeložených inženýrských sítí. Údolí říčky Bělé, ve kterém se daná 
lokalita nachází, má poměrně úzké dno a strmé svahy severozápadního/jihovýchodního 
směru, které však nevykazují známky nestability. Lokalita se nachází v nadmořské 
výšce 483 – 486 m. n. m., hloubka hladiny podzemní vody se pohybuje od 1 metru do 
2,5 metrů pod povrchem terénu. [30] 
PELHŘIMOV 
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3.1.1.4. Hydrologická data 
ČOV bezprostředně hraničí s tokem řečené řeky Bělé (oddělen zemní hrází), vtékající 
necelých 300 metrů po proudu do Radětínského rybníka v průměrné nadmořské výšce 
asi 480 m. n. m. [30] 
3.1.1.5. Klimatické poměry 
Klima je charakterizováno velmi krátkým až krátkým létem, mírně chladným a vlhkým 
dlouhým přechodným obdobím a mírně chladným jarem a mírným podzimem. Zima je 
dlouhá, mírná, mírně vlhká s dlouhou sněhovou pokrývkou [Ouitt, 1977]. Vzhledem 
k dlouhodobým hodnotám ročního úhrnu srážek patří Pelhřimovsko k nejvlhčím 
oblastem kraje Vysočina. 
3.1.2. Geologické poměry 
3.1.2.1. Regionálně-geologická příslušnost 
Geologické podloží je tvořeno předplatformními krystalinickými jednotkami 
moldanubika. Oblast moldanubika je budována různými komplexy převážně 
katazonálně metamorfovaných hornin s rozsáhlými masívy granitoidních plutonických 
hornin. 
Terciérní sedimenty převážně neogenního stáří mají na území kraje charakter 
klastických sedimentů s proměnlivou zrnitostí. 
Kvartérní sedimenty jsou reprezentovány plošně rozsáhlými deluviálními a 
deluviofluviálními horninami hlinitopísčitého až hlinitokamenitého složení. V údolích 
vodních toků se vyskytují různé typy fluviálních sedimentů. Lokálně se vyskytují spraše 
a sprašové hlíny. 
3.1.2.2. Geologická stavba 
Podle Geologické mapy ČR 1 : 50 000, list 23 – 14 Pelhřimov, na které je zájmové 
území zobrazeno, je vlastní geologické podloží studované lokality budováno 
biotitickým migmatitem až anatektickým granitem a biotitickým až sillimanit 
  
32 
 
biotitickým migmatitem s cordieritem. Na vodní toky a jejich okolí jsou vázány 
deluviofluviální písčitohlinité sedimenty a fluviální štěrkovito písčito hlinité sedimenty.  
Lokalita leží na tektonickém zlomu. 
Metamorfované horniny, ruly a pararuly, jsou při povrchu v mocnosti 1 – 1,5 metru 
zvětralé a tvoří úlomky s písčitohlinitou výplní. Hlouběji je hornina odolná, rozpukaná a 
obtížně těžitelná. [30] 
Kvartérní zeminy tvoří naplaveniny potoka a navážky ze stavby při rekonstrukci ČOV. 
[30] 
Fluviální sedimenty při bázi sedimentace (na povrchu zvětralé ruly) sestávají z písků a 
štěrků. Tyto jsou zvodnělé, dobře propustné. Štěrky jsou ulehlé, drobné až kamenité 
frakce, mezery mezi největšími, málo opracovanými valouny o průměru 15 – 20 cm 
jsou vyplněny jílovitým pískem. Písky mají proměnlivé zrnitostní složení – frakci 
jemnou až hrubou, jílovité až čisté. Mocnost vrstev je 1,3 – 3,3 metru při severní části 
staveniště. [30] 
Povodňové jíly a hlíny tvoří usazeninu na povrchu písků a štěrků a místy mohou být 
promíchány s navážkou. Jsou prachovité, písčité, případné organické příměsi jsou 
zetlelé a rozptýlené v zemině v podobě úlomků. Konzistence těchto zemin je tuhá, při 
spodní části a nasycení vodou měkce tuhá až měkká. Propustnost obecně malá, mocnost 
od 2 do 4 metrů. [30] 
Navážky představují zeminy přemístěné při stavbě, tedy jíly, hlíny a písky, případně 
úlomky betonu a kamenivo. Tvoří souvislou vrstvu mocnosti 0,5 – 2,2 metru. [30] 
Podloží: 
Typ horniny: METAMORFIT 
Hornina: MIGMATIT 
Min. složení: CORDIERIT, BIOTIT 
Eratém: PALEOZOIKUM AŽ PROTEROZOIKUM 
Soustava: ČESKÝ MASIV – KRYSTALINIKUM, PREVARISKÉ 
PALEOZOIKUM 
Oblast: MOLDANUBIKUM 
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Region: METAMORFNÍ JEDNOTKY V MOLDANUBIKU 
Pokryvy: 
Typ horniny: SEDIMENT, NEZPEVNĚNÝ 
Hornina: HLÍNA, PÍSEK, ŠTĚRK 
Popis:  NIVNÍ SEDIMENT 
Geneze: FLUVIÁLNÍ SEDIMENTY VODNÍCH NÁDRŽÍ 
Eratém: KENOZOIKUM 
Útvar:  KVARTÉR 
Oddělení: HOLOCÉN 
Soustava: ČESKÝ MASIV – POKRYVNÉ ÚTVARY A POSTVARISKÉ 
MAGMATITY 
Oblast: KVARTÉR 
 
Obr. 3.15: Geologická stavba zájmového území – mapa [31] 
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Tab. 3.2: Geologická stavba – výběr z legendy [31] 
PALEOZOIKUM AŽ PROTEROZOIKUM 
 MIGMATIT AŽ ANATEXIT [ID: 1299] 
Eratém: paleozoikum až proterozoikum, Poznámka: paleozoikum - 
proterozoikum, archaikum, Horniny: migmatit, anatexit, Typ 
hornin: metamorfit, Mineralogické složení: cordierit biotit, Soustava: Český 
masiv - krystalinikum a prevariské paleozoikum, Oblast: moldanubická 
oblast (moldanubikum), Region: metamorfní jednotky v moldanubiku, 
Poznámka: moldanubikum Českého lesa, šumavské, české, strážecké, 
moravské 
 MIGMATIT [ID: 1308] 
Eratém: paleozoikum až proterozoikum, Poznámka: paleozoikum - 
proterozoikum, archaikum, Horniny: migmatit, Typ hornin: metamorfit, 
Mineralogické složení: biotit, sillimanit biotit, +- cordierit, 
Poznámka: nebulitického typu, Soustava: Český masiv - krystalinikum a 
prevariské paleozoikum, Oblast: moldanubická oblast (moldanubikum), 
Region: metamorfní jednotky v moldanubiku, Poznámka: moldanubikum 
Českého lesa, šumavské, české, strážecké, moravské 
3.1.3. Hydrogeologické poměry 
Podzemní voda byla zastižena ve všech průzkumných vrtech v hloubce 2,1 – 2,5 metru 
při severní straně staveniště. Lokalita náleží rajonu č. 652 – Krystalinikum v povodí 
Sázavy. Nejvýznamnější vrstvu z hlediska akumulace a vedení vody tvoří fluviální 
písky a štěrky s průlinovou propustností, která umožňuje ustálení hladiny podzemní 
vody. Tato je ovlivňována stavem povrchové vody řeky Bělé, vzdálené asi 20 metrů od 
staveniště; výsledná hladina podzemní vody se ustálila na kótě 482 m. n. m. Podzemní 
voda byla zároveň naražena ve vrstvě úlomkovitě rozpadavých rul, což je prostředí 
s puklinovou propustností. [30] 
Pro stanovení hydraulických vlastností kvartérní zvodně posloužila 24 hodinová 
expresní čerpací zkouška s měřením rychlosti nástupu hladiny po ukončení čerpání; 
čerpání proběhlo ve 4,8 metru hluboké skružové studni o průměru 1 metr. Výchozí 
vydatnost čerpání 2,4 l/s byla po 1,5 hodině snížena na 1,3 l/s kvůli rychlému poklesu 
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hladiny podzemní vody. Výsledný pokles činil 2,7 metru a proudění ke studni se ani po 
ukončení čerpání neustálilo. V pozorovacím vrtu vzdáleném 5 metrů byl zaznamenán 
pokles o 1,5 metru a ve vzdálenosti 9 metrů již nebyla hladina ovlivněna. Voda 
vykazuje střední až vysokou uhličitou agresivitu. [30] 
Výsledky chemického rozboru podzemní vody: 
Tab. 3.3: Laboratorní rozbor podzemní vody [30] 
Chemický rozbor Odběr: Vrt J6 Vrt J5 
Číslo vzorku Jednotky 94 95 
Vodivost (20°C) mS/m 81 37,9 
SO4
2-
 mg/l 9,3 26 
pH - 6,57 7,01 
CO2 volný mg/l 261 41,8 
CO2 rovnovážný mg/l 99 14,6 
CO2 agrese na CaCO3 mg/l 49,7 16,8 
NH4
+
 mg/l 8,25 7,49 
Mg
2+
 mg/l 25,3 5,1 
Agresivita (ČSN EN 206-1) Uhličitá XA1 XA1 
Agresivita (ČSN 73 1215) Uhličitá ha ma 
3.1.4. Vrtný průzkum 
:  
Obr. 3.16: Vrtný průzkum – mapa [32] 
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Tab. 3.4: Vrtný průzkum – klíč [32] 
Klíč vrtu Archivní číslo zprávy Původní název Hloubka (m) Rok Geologický profil 
690605 GF P120987 J-1 6,3 2008 + 
690606 GF P120987 J-3 6,4 2008 + 
690607 GF P120987 J-8 7,6 2008 + 
690608 GF P120987 J-10 7,4 2008 + 
690609 GF P120987 J-5 5 2008 + 
690610 GF P120987 J-5A 2,3 2008 + 
690611 GF P120987 J-6 7,7 2008 + 
3.2. Zajištění stavební jámy 
3.2.1. Předpoklady výpočtu 
Dnešní doba počítačů samozřejmě vybízí k použití moderních softwarů, nicméně kromě 
výpočtů v programech GEO5 a Plaxis 2D provedeme i analytický výpočet za 
zjednodušených předpokladů. Budeme tak moci jednotlivé výstupy vzájemně porovnat 
a celkový výsledek konfrontovat s navrženým řešením. Účelem celého snažení je získat 
hodnoty vnitřních sil (posouvacích sil a ohybových momentů) a posoudit použité 
štětovnice na I. mezní stav únosnosti. Dále ověříme vnitřní stabilitu systému, tedy odpor 
proti vytržení klínu zeminy. 
Tab. 3.5: Parametry zemin [30] 
NÁZEV 
MOCN. 
[m] 
γ  
[kNm
-3
] 
γsat 
 [kNm
-3
] 
φ´ [°] 
c´ 
[kPa] 
ν [-] 
Edef 
[MPa] 
NAVÁŽKA 1,43 18 - 29 0 0,30 12,0 
JÍL 
POVODŇOVÝ 
1,15 17 17,5 22 14 0,35 1,5 
PÍSEK 
ŠTĚRKOVITÝ 
1,88 18 19,5 29 0 0,30 13,0 
ŠTĚRK 
DROBNOZRNNÝ 
1,42 19 20,5 35 0 0,25 60,0 
RULA 
ZVĚTRALÁ 
podloží 23 25 45 15 0,20 50,0 
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Tab. 3.6: Parametry štětovnic [33] 
ŠTĚTOVNICE 
A 
[mm
2
/m] 
Iy  
[mm
4
/m] 
Wy 
[mm
3
/m] 
fyk 
[MPa] 
fuk 
[MPa] 
TAŽNOST 
[%] 
VL604-S270GP 157,3e2 30,73e7 1,62e6 270 410 24 
Tab. 3.7: Parametry kotev [34] 
HORNINOVÁ 
KOTVA 
SÍLA 
[kN] 
VOLNÁ 
DÉLKA  
[m] 
DÉLKA 
KOŘENE 
[m] 
fyk 
[MPa] 
fuk 
[MPa] 
POLOHA 
[m] 
15,7(St 1570/1770) 200 6 5 1570 1770 0,82 
15,7(St 1570/1770) 300 5 6 1570 1770 3,12 
pozn.: osová vzdálenost kotev je 3 metry 
Hladina podzemní vody zastižena v hloubce 1,43 metrů, s ohledem na charakter 
únosného podloží se nepředpokládá proudění vody pod patou stěny a je zohledněn 
pouze hydrostatický tlak. 
Ve výpočtech je zohledněn vliv přitížení za rubem pažící konstrukce v návrhové 
hodnotě q = 20 kNm-2. 
 
Obr. 3.17: Posuzovaný řez – geometrie [autor] 
 
  
38 
 
3.3. Analytický výpočet (dle Bluma) 
Analytický výpočet probíhá za předpokladu dokonale tuhé konstrukce. Je třeba mít však 
na paměti, že štětové stěny jsou spíše konstrukcí poddajnou. Takové konstrukce se 
obvykle počítají metodou závislých tlaků, která stanovuje velikost aktuálního zemního 
tlaku na základě deformace konstrukce, respektive dle diferenciální rovnice její 
ohybové čáry. Předpoklad dokonale tuhé konstrukce nám na druhou stranu umožňuje 
stanovit předem velikost zemních tlaků a úlohu spočítat. Pro naše účely provedeme 
výpočet metodou náhradních nosníků dle [1] na běžný metr šířky konstrukce, přičemž 
ověříme minimální potřebnou hloubku vetknutí, výsledek následně porovnáme 
s navrženým/výchozím řešením. Ověříme pouze poslední stádium výstavby, tedy plně 
vyhloubenou jámu, kotvenou ve dvou úrovních. Předpokládá se stěna s patou 
vetknutou. Jelikož není požadováno omezení deformací v okolí stěny, hodnotu 
aktivních zemních tlaků dle [2] uvažujme v základní hodnotě, hodnotu pasivních 
zemních tlaků sníženou o 30% tedy Sp,i,sn = 0,7.Sp,i, tření mezi zeminou a konstrukcí 
neuvažujeme. Součinitele spolehlivosti materiálů a zatížení volíme z ČSN 73 0037, 
minimální aktivní dimenzační tlak v hodnotě 0,2.σv,i. 
γφ = 1,1 γc = 1,4 γf = 1,1 (pro navážku) γf = 1,0 (ostatní) 
Uvažujme vztahy: 
γi,su =  γi,sat – γw (3.1) 
σv,i = σv,i-1 + γi,su.zi (3.2) 
σw = γw.hw (3.3) 
ki,a = tg
2
(45 – φi,d/2) (3.4) 
ki,p = tg
2(45 + φi,d/2) (3.5) 
σa,ij = σv,ij.ka,ij + q.ka,i(j) – 2.ci(j),d.(√ka,i(j)) (3.6) 
σa,min,ij = σv,ij.0,2 + q.ka,i(j) (3.7) 
σa,ij = σv,ij.kp,ij + 2.ci(j),d.(√kp,i(j)) (3.8) 
3.3.1. Návrhové parametry zemin 
Navážka:  γ1,d = γ1.γf = 18.1,1 = 19,8 kNm
-3 
   φ1,d = φ´1/γφ = 29/1,1 = 26,4 °  
   c1,d = c´1/γc = 0/1,4 = 0 kPa/m 
  
39 
 
   k1,a = tg
2
(45 – φ1,d/2) = tg
2
(45 – 26,4/2) = 0,384 
   k1,p = 0,7.tg
2(45 + φ1,d/2) = 0,7.tg
2
(45 + 26,4/2) = 1,821 
Jíl povodňový: γ2,d = γ2 = 17 kNm
-3 
   γ2,su =  γ2,sat – γw = 17,5 – 10 = 7,5 kNm
-3 
   φ2,d = φ´2/γφ = 22/1,1 = 20 °  
   c2,d = c´2/γc = 14/1,4 = 10 kPa/m 
   k2,a = tg
2
(45 – φ2,d/2) = tg
2
(45 – 20/2) = 0,490 
   2.c2,d.      = 2.10.       = 14 kPa/m 
   k2,p = 0,7.tg
2(45 + φ2,d/2) = 0,7.tg
2
(45 + 20/2) = 1,428 
   0,7.2.c2,d.     = 0,7.2.10.           = 20,00 kPa/m 
Písek štěrkovitý: γ3,d = γ3 = 18 kNm
-3 
   γ3,su =  γ3,sat – γw = 19,5 – 10 = 9,5 kNm
-3 
   φ3,d = φ´3/γφ = 29/1,1 = 26,4 °  
   c3,d = c´3/γc = 0/1,4 = 0 kPa/m 
   k3,a = tg
2
(45 – φ3,d/2) = tg
2
(45 – 26,4/2) = 0,384 
   k3,p = 0,7.tg
2(45 + φ3,d/2) = 0,7.tg
2
(45 + 26,4/2) = 1,821 
Štěrk drobnozrnný: γ4,d = γ4 = 19 kNm
-3 
   γ4,su =  γ4,sat – γw = 20,5 – 10 = 10,5 kNm
-3 
   φ4,d = φ´4/γφ = 35/1,1 = 31,8 °  
   c4,d = c´4/γc = 0/1,4 = 0 kPa/m 
   k4,a = tg
2
(45 – φ4,d/2) = tg
2
(45 – 31,8/2) = 0,310 
   k4,p = 0,7.tg
2(45 + φ4,d/2) = 0,7.tg
2
(45 + 31,8/2) = 2,257 
Rula zvětralá: γ5,d = γ5 = 23 kNm
-3 
   γ5,su =  γ5,sat – γw= 25 – 10 = 15 kNm
-3 
   φ5,d = φ´5/γφ = 45/1,1 = 40,9 °  
   c5,d = c´5/γc = 15/1,4 = 10,71 kPa/m 
   k5,a = tg
2
(45 – φ5,d/2) = tg
2
(45 – 40,9/2) = 0,209 
   2.c5,d.      = 2.10,71.        = 9,79 kPa/m 
   k5,p = 0,7.tg
2(45 + φ5,d/2) = 0,7.tg
2
(45 + 40,9/2) = 3,355 
   0,7.2.c5,d.     = 0,7.2.10,71.           = 32,83 kPa/m 
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3.3.2. Geostatické napětí v základové půdě 
Aktivní strana: 
σv,1 = γ1,d.z1 = 19,8.1,43 = 28,31 kNm
-2
/m 
σv,2 = σv,1 + γ2,su.z2 = 28,31 + 7,5.1,15 = 36,94 kNm
-2
/m 
σv,3 = σv,2 + γ3,su.z3 = 36,94 + 9,5.1,88 = 54,80 kNm
-2
/m 
σv,4 = σv,3 + γ4,su.z4 = 54,80 + 10,5.1,42 = 69,71 kNm
-2
/m 
σv,5 = σv,4 + γ5,su.d = 69,71 + 15d kNm
-2
/m 
Pasivní strana: 
σv,6 = γ4,su.z6 = 10,5.0,68 = 7,14 kNm
-2
/m 
σv,7 = σv,6 + γ5,su.d = 7,14 + 15d kNm
-2
/m 
3.3.3. Zemní tlaky 
Aktivní (od vlastní tíhy): 
σg,11 = σv,1.ka,1 = 28,31.0,384 = 10,87 kNm
-2
/m 
σg,12 = σv,1.ka,2 – 2.c2,d.      = 28,31.0,490 – 14 = -0,13  kNm
-2
/m 
σg,12 = σv,1.0,2 = 28,31.0,2 = 4,76 kNm
-2
/m (min. dimenzační tlak) 
σg,22 = σv,2.ka,2 – 2.c2,d.       = 36,94.0,490 – 14 = 4,10 kNm
-2
/m 
σg,22 = σv,2.0,2 = 36,94.0,2 = 7,39 kNm
-2
/m (min. dimenzační tlak) 
σg,23 = σv,2.ka,3 = 36,94.0,384 = 14,18 kNm
-2
/m 
σg,33 = σv,3.ka,3 = 54,80.0,384 = 21,04 kNm
-2
/m 
σg,34 = σv,3.ka,4 = 54,80.0,310 = 16,99 kNm
-2
/m 
σg,44 = σv,4.ka,4 = 69,71.0,310 = 21,61 kNm
-2
/m 
σg,45 = σv,4.ka,5 – 2.c5,d.      = 69,71.0,209 – 9,79 = 4,78 kNm
-2
/m 
σg,45 = σv,4.0,2 = 69,71.0,2 = 13,94 kNm
-2
/m (min. dimenzační tlak) 
σg,55 = σv,5.ka,5 – 2.c5,d.      = (69,71 + 15d).0,209 – 9,79 = 4,78 + 3,14d kNm
-2
/m 
σg,55 = σv,5.0,2 = (69,71 + 15d).0,2 = 13,94 + 3d kNm
-2
/m (min. dimenzační tlak) 
Aktivní (od přitížení): 
σq,1 = q.ka,1 = 20.0,384 = 7,68 kNm
-2
/m 
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σq,2 = q.ka,2 = 20.0,490 = 9,80 kNm
-2
/m 
σq,3 = q.ka,3 = 20.0,384 = 7,68 kNm
-2
/m 
σq,4 = q.ka,4 = 20.0,310 = 6,20 kNm
-2
/m 
σq,5 = q.ka,5 = 20.0,209 = 4,18 kNm
-2
/m 
Aktivní (celkový): 
σa,11 = σg,11 + σq,1 = 10,87 + 7,68 = 18,55 kNm
-2
/m 
σa,12 = σg,12 + σq,2 = 4,76 + 9,80 = 14,56 kNm
-2
/m 
σa,22 = σg,22 + σq,2 = 7,39 + 9,80 = 17,19 kNm
-2
/m 
σa,23 = σg,23 + σq,3 = 14,18 + 7,68 = 21,86 kNm
-2
/m 
σa,33 = σg,33 + σq,3 = 21,04 + 7,68 = 28,72 kNm
-2
/m 
σa,34 = σg,34 + σq,4 = 16,99 + 6,20 = 23,19 kNm
-2
/m 
σa,44 = σg,44 + σq,4 = 21,61 + 6,20 = 28,81 kNm
-2
/m 
σa,45 = σg,45 + σq,5 = 13,94 + 4,18 = 18,12 kNm
-2
/m 
σa,55 = σg,55 + σq,5 = (13,94 + 3d) + 4,18 = 18,12 + 3d kNm
-2
/m 
 
Obr. 3.18: Zemní tlaky – aktivní [autor] 
Pasivní: 
σp,64 = σv,6.kp,4 = 7,14.2,257 = 16,11 kNm
-2
/m 
σp,65 = σv,6.kp,5 + 2.c5,d.     = 7,14.3,355 + 32,83 = 56,78 kNm
-2
/m 
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σp,75 = σv,7.kp,5 + 2.c5,d.     = (7,14 + 15d).3,355 + 32,83 = 56,78 + 50,33d kNm
-2
/m 
Hydrostatický tlak: 
σw = γw.hw = 10.(5,2 – 1,43) = 37,7 kNm
-2
/m  
3.3.4. Redistribuce zatížení vlivem předpětí 
Aktivní tlak v úrovni dna jámy: 
σa,0 = [σv,3 + γ4,su.(1,42 - 0,68)].ka,4 + σq,4 = [54,80 + 10,5.(1,42 - 0,68)].0,310 + 6,20 = 
25,60 kNm
-2
/m 
Hloubka z0 (změna konvence zemního tlaku): 
σa,44 - σp,64 = 28,81 – 16,11 = 12,70 kNm
-2
/m  (aktivní tlak) => následuje skok => σa,45 - 
σp,65 = 18,12 – 56,78 = - 38,66 kNm
-2
/m  (pasivní tlak) => z0 = 0,680 m (pode dnem). 
Zemní tlak v patě stěny: 
σa+p,d = σp,75 – σa,55 = 56,78 + 50,33d – (18,12 + 3d) = 38,66 + 47,33d 
Plocha ekvivalentní redistribuci (z geometrie zatěžovacího obrazce): 
Ar = 7,68.1,43 + 0,5.(18,55 – 7,68).1,43 + 14,56.1,15 + 0,5.(17,19 – 14,56).1,15 + 
21,86.1,88 + 0,5.(28,72 – 21,86).1,88 + 23,19.0,74 + 0,5.(25,60 – 23,19).0,74 + 
12,70.0,68 + 0,5.(25,60 – 12,70).0,68 = 18,75 + 18,26 + 47,55 + 18,05 + 10,67 = 
115,63 kNm
-2
/m 
Zatěžovací obrazec dle [1]: 
Ar = 115,63 = (1 – 0,15).h.σr,max – 0,5.0,5.h.0,3.σr,max + 0,5.0,15.h.σr,max => σr,max = 
115,63/(1 – 0,15 – 0,075 + 0,075).5,88 = 23,14 kNm-2/m 
Spodní pořadnice tlakového obrazce: 
σr,0 = 0,7. σr,max = 0,7.23,14 = 16,19 kNm
-2
/m 
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Obr. 3.19: Zemní tlaky – celkový, redistribuce, hydrostatický [autor] 
3.3.5. Výpočet 
Pro výpočet vnitřních sil na spojitém náhradním nosníku použijeme výpočetní software 
MaFoDeM Ing. Petra Frantíka, Ph.D [35]. Vnitřní síly a reakce je samozřejmě možné 
získat například z třímomentové rovnice, ale protože výpočetní principy stavební 
mechaniky nejsou tématem této práce a taky s ohledem na komplikovaný průběh 
zatížení, dovolíme si použít toto drobné zjednodušení. 
 
Obr. 3.20: Reakce v první kotvě [35] 
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Obr. 3.21: Reakce ve druhé kotvě  [35]
 
Obr. 3.22: Spodní reakce – změna konvence zemního tlaku [35] 
Reakce horního spojitého nosníku:  Ra = 25,22 kN/m (první kotva) 
Rb = 127,50 kN/m (druhá kotva) 
Rc = 59,66 kN/m (spodní reakce) 
Stanovení minimální hloubky vetknutí a posudek: 
Spodní prostý nosník o celkové délce d je zatížen pasivním zemním tlakem 
lichoběžníkového průběhu. Tento je však zmenšen vlivem hydrostatického tlaku na 
aktivní straně (část se ho vyčerpá). Výsledná hodnota minimální pořadnice bude 38,66 – 
37,70 = 0,96 kNm
-2
/m, maximální pořadnice bude tudíž 0,96 + 47,33d kNm-2/m a 
z momentové podmínky k bodu d (v patě stěny) stanovíme minimální potřebnou 
hloubku vetknutí. 
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∑Mid=0: 59,66.d – 0,96.d.(d/2) – 0,5.d.47,33.d.(d/3) = 0 
  – d.(7,89.d2 + 0,48.d – 59,66) = 0  => dmin ≥ 2,72m 
  dmin = 2,72 m > dprov = 0,95 m   NEVYHOVUJE 
Rd = 0,96.2,72 – 0,5.2,72.47,33.2,72 – 59,66 = 118,03 kN/m (reakce v patě stěny) 
3.3.6. Vyhodnocení 
Z výsledků je patrné, že hloubka vetknutí štětovnic není dostatečná. Jelikož podloží 
tvoří hlouběji odolné ruly, je zhola nemožné uvažovat s takovou cifrou (2,72 metru). 
Otázkou je, jak daleko od reality se v důsledku optimalizace nacházíme. V dnešní době 
naštěstí není problém aplikovat metodu závislých tlaků pomocí výpočetních softwarů, 
například programem GEO5 firmy FINE, a jak zanedlouho uvidíme, výsledek bude 
kladný. Leč nepředbíhejme. Prozatím tedy uvažujme hloubku vetknutí štětovnic 2,72 
metrů a hurá na vnitřní síly. 
Jelikož známe průběh zatížení i reakce v jednotlivých podporách, můžeme zatížení 
vyjádřit pomocí funkce q(x), dvojí integrací po délce (resp. výšce) stěny získat průběh 
posouvajících sil V(x) a ohybových momentů M(x) a celý výpočet uzavřít grafickým 
výstupem. 
Horní spojitý nosník: 
q(x) = 26,24.x – |x>0,88 26,24.(x – 0,88) + |x>1,43 10.(x – 1,43) – |x>2,94 10.(x – 2,94) + 
7,5.(x – 2,94) – |x>5,2 7,5.(x – 5,2) – 2,37.(x – 5,2) 
V(x) = – ∫ q(x) dx = – 26,24.x2/2 + |x>0,82 25,22 + |x>0,88 26,24.(x – 0,88)
2
/2 – |x>1,43 10.(x 
– 1,43)2/2 + |x>2,94 10.(x – 2,94)
2
/2 – 7,5.(x – 2,94)2/2 + |x>3,12 127,50 + |x>5,2 7,5.(x – 
5,2)
2
/2 + 2,37.(x – 5,2)2/2 + |x>5,88 59,66 
M(x) = ∫ V(x) dx = – 26,24.x3/6 + |x>0,82 25,22.(x – 0,82) + |x>0,88 26,24.(x – 0,88)
3
/6 – 
|x>1,43 10.(x – 1,43)
3
/6 + |x>2,94 10.(x – 2,94)
3
/6 – 7,5.(x – 2,94)3/6 + |x>3,12 127,50.(x – 
3,12) + |x>5,2 7,5.(x – 5,2)
3
/6 + 2,37.(x – 5,2)3/6 + |x>5,88 59,66.(x – 5,88) 
Spodní prostý nosník: 
q(x) = 0,96 + 47,33x 
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V(x) = – ∫ q(x) dx = 59,66 – 0,96.x – 47,33x2/2 + |x>2,72 118,03 
M(x) = ∫ V(x) dx = 59,66.x – 0,96.x2/2 – 47,33x3/6 + |x>2,72 118,03.(x – 2,72)  
 
Obr. 3.23: Zatížení a vnitřní síly – posouvající, ohybový moment [autor] 
3.4. Vnitřní stabilita – analytický výpočet 
Účelem výpočtu je ověřit tak zvanou vnitřní stabilitu konstrukce. Prakticky se jedná o 
ověření dostatečné délky kotev, která musí být alespoň taková, aby při dané síle 
(vyvolané jednak předpětím, jednak zatížením) nedošlo k vytržení zemního klínu a tím 
pádem ke kolapsu, přičemž je požadována minimálně 50% rezerva co do bezpečnosti. 
Postup výpočtu je možné nalézt v [1]. 
Uvažujme vztahy: 
h1 = hk1 + (lv + lk/2).sinα (3.9) 
L = (lv + lk/2).cosα (3.10) 
tg θ = (h – h1)/L (3.11) 
β = φ – θ (3.12) 
Pk,max = [G.sinβ – (Sa2 – Sa1).(sinδ.sinβ – cosδcosβ)]/(sinα.sinβ + cosα.cosβ) (3.13) 
G = b.A.(γd + γv) (3.14) 
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Sa1 = b.h1.γd.0,5.h1.ka (3.15) 
Sa2 = b.h.γd.0,5.h.ka (3.16) 
η = Pk,max/Pk,prov (3.17) 
3.4.1. První kotevní úroveň 
Navržená kotva má celkovou délku 11,0 metrů (6,0 metrů volná délka, 5,0 metrů 
kořen), zakotvena od vodorovné pod úhlem α = 17,5°, tyto jsou umísťovány po 
vzdálenostech ls = 3,0 metry. Kotva je předepnuta silou Pk1 = 200 kN, tedy Pk1,prov = 
Pk1/ls = 200/3 = 66,67 kN/m. Neopomeneme ani tíhu podzemní vody, jejíž hladina se 
nachází v hloubce 1,43 metrů pod úrovní terénu. 
 
Obr. 3.24: Zemní klín – první úroveň [autor] 
Průměrná objemová tíha zemního klínu: 
γd = ∑γi,d.zi/∑zi = (19,8.1,43 + 7,5.1,15 + 9,5.1,88 + 10,5.1,42 + 15.0,95)/6,83 = 
12,3 kNm
-3
 
Průměrná velikost úhlu vnitřního tření: 
φd = ∑φi,d.zi/∑zi = (26,4.1,43 + 20.1,15 + 26,4.1,88 + 31,8.1,42 + 40,9.0,95)/6,83 = 
28,5 °; δ = φd/2 = 28,5/2 = 14,3 °; soudržnost vrstev zanedbáme 
ka = tg
2
(45 – φd/2) = tg
2
(45 – 28,5/2) = 0,354 
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Geometrie klínu: 
h1 = hk1 + (lv + lk/2).sinα = 0,82 + (6,0 + 5/2).sin17,5 = 3,38 m 
L = (lv + lk/2).cosα = (6 + 5/2).cos17,5 = 8,11 m 
tg θ = (h – h1)/L = (6,83 – 3,38)/8,11 = 0,425 => θ = 23 ° 
β = φ – θ = 28,5 – 23 = 5,5° 
Průměrná (fiktivní) tíha vody rozpočítaná na celou výšku zemního tělesa: 
γv = γw.[(h – hv)/h] = 10.[(6,83 – 1,43)/6,83] = 7,9 kNm
-3
 (79% zvodnělé) 
Síly: 
G = b.Az.(γd + γv) = 1,0.[6,83.8,11 – 0,5.(6,83 – 3,38).8,11].(12,3 + 7,9) = 836,31 kN/m 
Sa1 = b.h1.γd.0,5.h1.ka = 1,0.3,38.12,3.0,5.3,38.0,354 = 24,87 kN/m 
Sa2 = b.h.γd.0,5.h.ka = 1,0.6,83.12,3.0,5.6,83.0,354 = 101,56 kN/m 
Maximální síla: 
Pk1,max = [G.sinβ – (Sa2 – Sa1).(sinδ.sinβ – cosδcosβ)]/(sinα.sinβ + cosα.cosβ) = 
[836,31.sin5,5 – (101,56 – 24,87).(sin14,3.sin5,5 – cos14,3.cos5,5)]/(sin17,5.sin5,5 + 
cos17,5.cos5,5) = 155,72 kN/m 
Stupeň stability: 
η1 = Pk1,max/Pk1,prov = 155,72/66,67 = 2,34 > 1,5    VYHOVUJE 
3.4.2. Druhá kotevní úroveň 
Obdobně jako kotva první, i tato je ukloněna od vodorovné o úhel α = 17,5°, celkové 
délky 11,0 metrů (5,0 metrů volná délka, 6,0 metrů kořen), kladeny opět po ls = 3,0 
metry. Předpínací síla je v tomto případě Pk2 = 300 kN, tedy Pk2,prov = 300/3 = 100,00 
kN/m. Zbytek uvedených předpokladů zůstává stejný. 
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Obr. 3.25: Zemní klín – druhá úroveň [autor] 
Převzato z první části: 
γd = 12,3 kNm
-3
; γv = 7,9 kNm
-3
; φd = 28,5 °; δ = 14,3 °; ka = 0,354 
Geometrie klínu: 
h1 = hk1 + (lv + lk/2).sinα = (0,82 + 2,3) + (5,0 + 6/2).sin17,5 = 5,53 m 
L = (lv + lk/2).cosα = (5 + 6/2).cos17,5 = 7,63 m 
tg θ = (h – h1)/L = (6,83 – 5,53)/7,63 = 0,170 => θ = 9,7 ° 
β = φ – θ = 28,5 – 9,7 = 18,8 ° 
Síly: 
G = b.Az.(γd+γv) = 1,0.[6,83.7,63 – 0,5.(6,83 – 5,53).7,63].(12,3 + 7,9) = 952,50 kN/m 
Sa1 = b.h1.γd.0,5.h1.ka = 1,0.5,53.12,3.0,5.5,53.0,354 = 66,58 kN/m 
Sa2 = b.h.γd.0,5.h.ka = 1,0.6,83.12,3.0,5.6,83.0,354 = 101,56 kN/m 
Maximální síla: 
Pk2,max = [G.sinβ – (Sa2 – Sa1).(sinδ.sinβ – cosδcosβ)]/(sinα.sinβ + cosα.cosβ) = 
[952,50.sin18,8 – (101,56–66,58).(sin14,3.sin18,8 – cos14,3.cos18,8)]/(sin17,5.sin18,8 
+ cos17,5.cos18,8) = 336,35 kN/m 
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Stupeň stability: 
η = Pk2,max/(Pk1,prov + Pk2,prov) = 336,35/(66,67 + 100,00) = 2,02 > 1,5 VYHOVUJE 
3.4.3. Vyhodnocení 
Z obou výpočtů je zřejmé, že navržená délka kotev při daných silách je dostatečná. I 
tento výpočet však probíhá za zjednodušených předpokladů. Byla například zanedbána 
soudržnost některých vrstev zeminy. Je důležité si taky uvědomit, že velkou úlohu při 
řešení stabilitního problému hraje historie zatížení, protože v důsledku fází výstavby se 
síly v kotvách mění, především se mohou zvyšovat, a tak se nabízí otázka, jestli by při 
nárůstu sil nebyla stabilita ohrožena. Odpověď nám opět poskytne výpočetní software. 
3.5. Výpočet pomocí programu GEO5 
Analytický výpočet máme úspěšně za sebou a následuje softwarová část. Jako první 
použijeme program GEO5 firmy FINE. Oddíl „Pažení posudek“ počítá zemní tlaky na 
obecně zdeformovanou konstrukci a proto více vystihuje skutečné chování (metoda 
závislých tlaků) – iteračním výpočtem diferenciální rovnice ohybové čáry nosníku na 
pružném podkladě je stanovena závislost velikosti zemního tlaku na deformaci 
konstrukce (posunu, natočení). GEO5 nám tak umožní ověřit (nikoliv stanovit, jak tomu 
bylo v předchozí kapitole) provedenou hloubku vetknutí, spočítá a vykreslí vnitřní síly, 
deformace, a samozřejmě umí posoudit vnitřní stabilitu systému. Vstupy zůstávají 
neměnné, tedy geologie, podzemní voda, přitížení, kotvy i štětovnice – vše zůstává 
stejné, jako při analytickém výpočtu, součinitele spolehlivosti zatížení a materiálů 
taktéž volíme z ČSN 73 0037, minimální dimenzační tlak 20% geostatického napětí. 
Podle manuálu GEO5 je vhodné uvažovat tření na styku konstrukce a zeminy i 
v případě štětových stěn, a to nejvýše v hodnotě δi ≤ φi/3 [36], hodnoty jsou uvedeny 
v tabulce. Největší rozdíl proto vychází z rozdílného přístupu k chování konstrukce, což 
v důsledku značně ovlivní výsledky. Jelikož většina výpočtů vyžaduje zhruba dvě 
kliknutí na myši, můžeme si dovolit posoudit všechny fáze výstavby včetně vnitřní 
stability. Nenechme se tedy odradit velkým množstvím grafických výstupů. 
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Tab. 3.8: Úhel tření na styku zemina-konstrukce [autor] 
ZEMINA φ´ [°] δ [°] 
NAVÁŽKA 29 9 
JÍL POVODŇOVÝ 22 7 
PÍSEK ŠTĚRKOVITÝ 29 9 
ŠTĚRK DROBNOZRNNÝ 35 10 
RULA ZVĚTRALÁ 45 15 
3.5.1. První pracovní záběr 
Při hloubení na první pracovní záběr se hlava konstrukce vykloní směrem do jámy a dá 
se očekávat, že hodnota zemních tlaků na aktivní straně značně poklesne. Tažená vlákna 
se v tomto případě projeví po celé výšce na rubové straně konstrukce. 
 
Obr. 3.26: Zemní tlaky, deformace [37] 
 
Obr. 3.27: Vnitřní síly [37] 
Délka konstrukce = 6.83m
Modul reakce podloží
40.00
[MN/m³]
0
25.07
40.00
[MN/m³]
 Ta
 Tk
 Tp
 Tlak
 Def.
-32.50 32.50
[kPa]
0
-25.00 25.00
[mm]
0
Zemní tlaky + deformace
Délka konstrukce = 6.83m
Geometrie konstrukce
1648.81
[m]
0
Max. M = 25.41 kNm/m
Ohybový moment
25.41
-40.00 40.00
[kNm/m]
0
Max. Q = 16.12 kN/m
Posouvající síla
-9.15
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-12.54
16.12
-25.00 25.00
[kN/m]
0
  
52 
 
3.5.2. Napnutí první řady kotev 
Osazením a napnutím první řady kotev se vrchní část štětové stěny „přišije“ k zemině, 
očekává se nárůst zemních tlaků a zmenšení deformace (zde na cca 5 mm). Horninová 
kotva evidentně způsobí kompletní změnu konvence ohybových momentů, 
přinejmenším vytvoří lokální extrém v úrovni napínání. 
 
Obr. 3.28: Zemní tlaky, deformace [37] 
 
Obr. 3.29: Vnitřní síly [37] 
3.5.3. Druhý pracovní záběr 
Při hloubení druhého pracovního záběru se stane hned několik věcí. V prvé řadě má 
konstrukce tendenci vyvalit se do jámy, což opět způsobí pokles zemních tlaků na 
Délka konstrukce = 6.83m
Modul reakce podloží
4.83
25.07
40.00
[MN/m³]
0
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40.00
[MN/m³]
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 Tk
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 Tlak
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[kPa]
0
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[mm]
0
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-3.6mm 
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Geometrie konstrukce
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0
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Max. M = 16.31 kNm/m
Ohybový moment
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-25.00 25.00
[kNm/m]
0
Max. Q = 39.26 kN/m
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-39.26 24.32
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-40.00 40.00
[kN/m]
0
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aktivní straně (a naopak nárůst odporu na straně pasivní) a dále zcela jistě vzroste síla 
v kotvách první úrovně. Průběh ohybových momentů je velmi podobný předchozímu, 
akorát oblast tažených vláken se v důsledku deformace přesune k lícní straně. 
 
Obr. 3.30: Zemní tlaky, deformace [37] 
 
Obr. 3.31: Vnitřní síly [37] 
3.5.4. Napnutí druhé řady kotev 
Napnutím druhé řady kotev se, kromě zvýšení aktivních zemních tlaků a změny 
deformací, sníží síla v kotvách první úrovně a vytvoří se druhý lokální extrém 
v průběhu ohybových momentů. 
 
Délka konstrukce = 6.83m
Modul reakce podloží
5.37
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0
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0
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[kN/m]
0
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Obr. 3.32: Zemní tlaky, deformace [37] 
 
Obr. 3.33: Vnitřní síly [37] 
3.5.5. Třetí pracovní záběr 
Poslední pracovní záběr se projeví v bledě modrém k druhému pracovnímu záběru. 
Konstrukce se celá vykloní do jámy, zvýší se deformace, poklesnou aktivní zemní tlaky, 
pasivní odpor při patě stěny vroste a stejně tak síly v kotvách obou kotevních úrovní. 
Ruku v ruce s deformací se „prohloubí“ oblast tažených vláken ohybových momentů, 
nicméně základní průběh se nijak zásadně nemění. 
Délka konstrukce = 6.83m
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0
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Obr. 3.34: Zemní tlaky, deformace [37] 
 
Obr. 3.35: Vnitřní síly [37] 
3.5.6. Vyhodnocení 
Všechny fáze výstavby jsou z hlediska I. mezního stavu v pořádku a je proto možné 
prohlásit celý návrh za vyhovující. Za zmínku stojí předpoklad rovinně-deformační 
úlohy, tedy předpokládá se nekonečné množství daných řezů řazených vedle sebe ve 
vzdálenostech rovných jednomu metru (běžný metr šířky, u kotvených stěn se velikost 
kotevních sil odvíjí od osové vzdálenosti kotev). 
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0
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3.6. Vnitřní stabilita – GEO5 
Analogicky k vnitřní stabilitě analytického výpočtu se i zde vytvoří myšlený klín 
zeminy, který se v důsledku napínání kotev vytrhne ze systému a celý i s kotvami a 
vším, co je na povrchu, putuje do stavební jámy, což samozřejmě znamená kolaps. 
GEO5 zcela jistě umí přihlédnout k soudržnosti některých vrstev zeminy, ke 
vzájemné interakci jednotlivých vrstev a výpočet se tak stává přesnějším. 
3.6.1. První kotevní úroveň 
 
Obr. 3.36: Zemní klín – první úroveň [37] 
3.6.2. Druhá kotevní úroveň 
 
Obr. 3.37: Zemní klín – druhá úroveň [37] 
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3.6.3. Vyhodnocení 
Všimněme si tvaru zemních klínů, které svou geometrií nápadně připomínají zemní 
klíny vytvořené pro účely analytického výpočtu. Výsledky jednoznačně mluví ve 
prospěch stability kotevního systému. 
Tab. 3.9: Posouzení vnitřní stability [37] 
Číslo Síla v kotvě [kN] Max. síla v kotvě [kN] Posouzení 
1 221.81 692.56 Vyhovuje 
2 373.35 1135.35 Vyhovuje 
3.7. Výpočet pomocí programu Plaxis 2D 
Program Plaxis 2D je jedním z mnoha programů pracujících na základě metody 
konečných prvků (MKP). Ta rozčlení modelovanou oblast na síť konečných prvků 
(tzv.), které jsou vzájemně propojeny uzly. Jako primární neznámé se předpokládají 
posuny právě těchto uzlů. Následně jsou spočítány matice tuhostí jednotlivých prvků 
kontinua, které dohromady tvoří globální matici tuhosti (tzv.), podobně je tomu s 
vektory posunů a s vektory pravých stran. Po zavedení vlivu okrajových podmínek je 
možné vyřešením globální soustavy rovnic získat zmíněná uzlová přemístění a pomocí 
podmínek rovnováhy a kompatibility stanovit velikosti přetvoření, případně napětí. 
Výsledky v podobě grafických výstupů (mnoha barev a tvarů) a nesčetného množství 
dat je třeba umět vhodně interpretovat, což není tak snadný úkol, jak se může zdát. 
3.7.1. Předpoklady výpočtu 
3.7.1.1. Projekt 
 úloha:   rovinně deformační   
 typ prvku:   15-uzlový   
 jednotky:   kN, m, s 
 hustota sítě:  jemná 
 okrajové podmínky: standardní 
 konstituční model:  Mohr-Coloumb (MC) 
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Pro potřeby idealizace úlohy v programu Plaxis 2D musíme předpoklady výpočtu 
řečené na začátku kapitoly rozšířit o další data, která zmíněný program vyžaduje a tato 
následně upravit do požadované podoby. 
3.7.1.2. Zeminy (materials) 
Vstupní data pro vlastnosti základního konečného prvku vychází z parametrů zemin. 
Tab. 3.10: Parametry zemin pro MC konstituční model [autor] 
MATERIÁL 
Edef 
[MPa] 
βE 
[f(ν)] 
Eoed 
[MPa] 
φ 
[°] 
ψ 
[°] 
kf 
[m/s] 
Rinter 
[-] 
NAVÁŽKA 12,0 0,74 16,2 29 0 --- 0,67 
JÍL 
POVODŇOVÝ 
1,5 0,62 2,4 22 0 10e-10 0,67 
PÍSEK 
ŠTĚRKOVITÝ 
13,0 0,74 17,5 29 0 4e-4 0,67 
ŠTĚRK 
DROBNOZRNNÝ 
60,0 0,83 72,0 35 5 4e-4 0,67 
RULA 
ZVĚTRALÁ 
50,0 0,90 55,6 45 15 10e-10 0,67 
 
3.7.1.3. Desky (plates) 
Vstupní data pro deskové prvky vychází z parametrů štětovnic. 
Tab. 3.11: Parametry prvků typu „deska“ [autor] 
DESKA isotropic 
EA 
[kN/m] 
EI 
[kNm
2
/m] 
w 
[kN/m/m] 
ν 
[-] 
VL604-S270GP ano 3,303e6 1,62e6 0 0,30 
 
3.7.1.4. Kotvy (anchors) 
Vstupní data pro prvky typu táhlo vychází z parametrů horninových kotev, šířkové 
spolupůsobení je zadáno pomocí osové vzdálenosti kotev Lspacing. 
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Tab. 3.12: Parametry prvků typu „táhlo“ [autor] 
KOTVA 
EA 
[kN] 
Lspacing 
[m] 
Táhlo1 58,5e3 3 
Táhlo2 117e3 3 
3.7.1.5. Kořeny (geogrids) 
Vstupní data pro kořeny kotev vychází taktéž z parametrů horninových kotev, avšak 
rozpočítané na běžný metr šířky. 
Tab. 3.13: Parametry prvků typu „kořen“ [autor] 
KOŘEN 
EA 
[kN/m] 
Kořen1 19,5e3 
Kořen2 39e3 
3.7.1.6. Modelovaná oblast 
Velikost modelované oblasti volíme přibližně 4h za úroveň kotev a 4h pode dno jámy. 
 
Obr. 3.38: Rozsah modelované oblasti [38] 
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3.7.1.7. Fáze výstavby 
1) Initial phase (výchozí podmínky)     K0 procedure 
2) Zaberanění štětovnic na předpokládanou úroveň   plastic 
3) Aplikace zatížení za rubem stěny     plastic 
4) První pracovní záběr       plastic 
5) Osazení a napnutí první řady kotev     plastic 
6) Druhý pracovní záběr       plastic 
7) Osazení a napnutí druhé řady kotev     plastic 
8) Třetí pracovní záběr       plastic 
3.7.2. Výsledky 
3.7.2.1. Napěťové body a uzly 
Před samotnou interpretací výsledků uveďme umístění vybraných napěťových bodů 
(stress points, pro sledování napětí) a uzlů konečných prvků (nodes, pro sledování 
deformací). Uzly jsou umístěny na štětovnicích (plate) v hlavě stěny (A), v úrovni kotev 
(B a C) a v patě stěny (D). Napěťové body jsou umístěny v konečných prvcích zemin 
(mimo interface) ekvivalentně k uzlům, tedy u hlavy stěny (K, na rubu), v úrovni kotev 
(L a M, oba na rubu) a poslední je na lícní straně u paty stěny (N). 
3.7.2.2. Deformovaná síť 
Pro představu deformace konstrukce i jejího okolí nejlépe poslouží deformovaná síť. Na 
následujícím obrázku jsou vyobrazeny důležité fáze výstavby, měřítko 200x zvětšené. 
Všimněme si chování konstrukce: po každém novém hloubení se konstrukce vykloní 
více do jámy, při každém osazení a napnutí kotev je stěna „přišita“ zpět k zemině a 
s postupem celé výstavby uhýbá pata stále více k pasivní straně a předpokládá se tedy 
zvyšující se pasivní odpor prostředí. 
 
Aplikace zatížení    První pracovní záběr 
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Napnutí první řady kotev   Druhý pracovní záběr 
 
Napnutí druhé řady kotev   Třetí pracovní záběr 
Obr. 3.39: Deformovaná síť [38] 
3.7.2.3. Chování podzemní vody 
Jak u analytického výpočtu, tak u výpočtu v programu GEO5 je možné „natvrdo“ zadat 
chování podzemní vody, v našem případě zakázat proudění pod patou. To však 
v Plaxisu není tak jednoduché, chování vody se odvíjí od propustností jednotlivých 
materiálů. Jelikož jsme zadali podloží propustnost řádově 10-10, všimněme si, že 
podzemní voda se chová přesně podle našich představ. Samozřejmě vykazuje nějaké 
proudění, ale tak zanedbatelné, že hladina za rubem stěny se prakticky nehne. Toto 
chování odpovídá hydrostatickému tlaku a tedy výchozímu předpokladu. 
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Obr. 3.40: Proudění podzemní vody [38] 
3.7.2.4. Horninové kotvy 
Chování kotev je zřejmé z následujícího grafu. Po napnutí kotvy na základní předpínací 
sílu probíhá hloubení, při kterém vzroste síla v táhle ekvivalentně k deformaci stěny. Po 
napnutí druhé řady kotev naopak síly v kotvách první úrovně poklesnou. Při dalším 
hloubení síly v obou kotvách opět vzrostou a dá se očekávat, že tento motiv se bude 
opakovat. Toto chování odpovídá našim představám. 
 
Obr. 3.41: Vývoj sil v kotvách [autor] 
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3.7.2.5. Zemní tlaky 
Pro interpretaci zemních tlaků je velmi názorný vztah vodorovných deformací a 
efektivních vodorovných napětí. Při uvažování aktivního zemního tlaku tento klesá 
zároveň s deformací konstrukce směrem do jámy (při hloubení) a naopak roste 
s deformací konstrukce směrem k zemině (napínání kotev). Pasivní odpor se potom 
projevuje po celou dobu výstavby stejně – při zvětšující se deformaci paty konstrukce se 
zvětšuje i pasivní odezva prostředí. Do následujících grafů byly vybrány uzly a body při 
kotvách první úrovně (aktivní tlak, uzel B, bod L) a při patě stěny (pasivní tlak, uzel D, 
bod N). Záporné hodnoty posunů značí v obou případech deformaci konstrukce směrem 
do jámy. 
 
Obr. 3.42: Interpretace aktivních tlaků [autor] 
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Obr. 3.43: Interpretace pasivních tlaků [autor] 
3.7.2.6. Vnitřní síly 
Jako poslední si znázorněme průběh vnitřních sil a opět si můžeme nastínit očekávané 
chování. Až do napnutí první řady kotev budou tažena rubová vlákna štětovnic (na 
aktivní straně). Po napnutí kotev se vytvoří lokální extrém a tah se očekává na vláknech 
lícních. Při hloubení se tvar momentového obrazce příliš nezmění, akorát vzroste 
hodnota ohybového momentu na lícní straně. Pro každou další řadu kotev se toto 
chování bude opakovat. 
 
Aplikace zatížení    První pracovní záběr 
Mmax = 11,8 kNm; Mmin = - 5,3 kNm Mmax = 29,0 kNm; Mmin = - 0,5 kNm 
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Napnutí první řady kotev   Druhý pracovní záběr 
Mmax = 7,9 kNm; Mmin = - 30,8 kNm Mmax = 5,3 kNm; Mmin = - 45,2 kNm 
 
Napnutí druhé řady kotev   Třetí pracovní záběr 
Mmax = 8,4 kNm; Mmin = - 21,9 kNm Mmax = 7,6 kNm; Mmin = - 49,4 kNm 
Obr. 3.44: Ohybové momenty [38] 
3.7.3. Vyhodnocení 
S ohledem na dílčí zhodnocení výsledků v každé podkapitole je možné prohlásit 
konstrukci za vyhovující. Podobně jako u programu GEO5, i zde se jednalo o případ 
ověření (ne návrhu) stávajícího stavu a během výpočtů fází výstavby nedošlo ke 
kolapsu konstrukce, což je značně pozitivní. Metoda konečných prvků poskytuje 
komplexní obraz o chování konstrukce i okolí, ale je velmi náročná na přesnost a 
množství vstupních dat. Dále si uvědomme, že Mohr-Coloumbův konstituční model 
není pro geotechnické úlohy dostatečně výstižný. Speciálně pro případ pažící 
konstrukce (náš případ) je vhodnější model se zpevněním, tedy hardening-soil model, 
pro ten ale nemáme dostatek vstupních dat a je tudíž nemožné jej použít. O 
numerických metodách se dá obecně prohlásit, že se zvyšující se přesností interpretace 
skutečnosti roste požadavek na vstupní data. I přesto je to malá daň za kolikrát 
markantní kvalitativní rozdíly. 
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4. ZÁVĚR 
Máme za sebou poměrně náročnou cestu lemovanou snadnými i nesnadnými výpočty, 
předpoklady a úvahami, navíc s sebou neustále vlečeme veliké množství výsledků. 
Pojďme si tedy shrnout celou řešenou problematiku. Připomeneme si výpočetní postupy 
a přístupy uvedené v této práci, jejich výhody a nevýhody, data, která vyžadují a data, 
která mohou nabídnout, upozorníme na možná rizika a úskalí, nakonec mezi sebou 
porovnáme výsledky získané z jednotlivých metod. 
4.1. K metodám 
Blumova metoda je vhodná pro silovou analýzu problému, poskytuje hrubý obraz o 
vnitřních silách, které se dají na konstrukci očekávat. Vychází z nesprávného 
předpokladu dokonale tuhé konstrukce, díky němuž je možné stanovit velikost zemních 
tlaků a úlohu vyřešit. Náročnost jinak jednoduchého výpočtu roste se zavedením 
horninových kotev (rozpěr, vzpěr) ve více úrovních, kde stojíme před řešením spojitého 
nosníku. Je ovšem velmi nenáročná na vstupní parametry, postačí geometrie a pevnostní 
parametry zemin (γ, γsat, c, φ). Protože se jedná o metodu analytickou, je náchylná na 
numerické chyby, které mohou mít větší či menší dopad na výsledek, a tudíž klade 
nároky na pozornost projektanta, taktéž časově náročná. Omezení předpokládaných 
deformací v okolí stavby se dá docílit kombinací zemních tlaků (zvýšený aktivní, 
snížený pasivní). 
Metoda závislých tlaků (reprezentována programem GEO5) je vhodná pro silovou i 
deformační analýzu konstrukce, je však výpočetně o poznání náročnější a dá se jen 
těžko uvažovat o analytickém řešení na papíře. Předpoklad obecně zdeformované 
konstrukce vystihuje skutečnost a řešení je tak daleko přesnější a výstižnější. Nároky na 
vstupní data nejsou v tomto konkrétním případě nijak zvlášť nepříznivé, doplněním 
pevnostních parametrů zemin o parametry pružnostní je problém řešitelný (γ, γsat, c, φ, 
E, ν). Úskalí mohou spočívat v chybné idealizaci, případně v chybném zadání vstupních 
dat. Řečený program neumožňuje sledování a vývoj deformací v okolí stavby, řeší 
pouze pažící konstrukci. 
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Numerické metody (zastoupené programem Plaxis 2D) jsou nejpřesnější a nejvýstižnější 
dostupné metody na řešení problémů všeho druhu. Jak už to ale bývá, jsou, co do 
požadavků na vstupní data, nejnáročnější. Jenom zde použitý Mohr-Coloumbův 
konstituční model vyžaduje další dvě vstupní data navíc (γ, γsat, c, φ, E, ν, ψ, kf), 
například pro model hardening-soil bychom se dostali až na číslo dvanáct (bez 
uvažování objemové tíhy) a ani to ještě není maximální počet. Výpočet jako takový má 
podobu tisíců rovnic o tisících neznámých, pro běžného člověka neřešitelné. Problémy 
se mohou skrývat v konstrukčních modelech, v předpokladech chování zemin a 
podzemní vody (odvodněné, neodvodněné), ve stanovování okrajových podmínek, ve 
velikosti modelované oblasti a výčet dále pokračuje. Výsledek ale rozhodně stojí za 
veškeré problémy s ním spojené. MKP poskytuje skutečně komplexní obraz nejen o 
chování konstrukce, ale i o chování okolí, což může mít v zástavbě rozhodující vliv. 
Shrnuto podtrženo, s rostoucí přesností roste náročnost (časová, výpočetní) řešení a 
roste počet vstupních dat, což ovšem v důsledku znamená přesné výsledky a 
ekonomický návrh. 
4.2. Srovnání výsledků 
Jelikož disponujeme výsledky ze zmíněných výpočetních metod, můžeme provést jejich 
srovnání. Jedná se však o srovnání získaných výsledků, nikoliv metod jako takových, 
tyto jsou prakticky nesrovnatelné. Má-li mít srovnání nějakou vypovídací hodnotu, 
musíme posuzovat ve stejném místě, největší momenty se očekávají mezi kotvami 
druhé úrovně a dnem jámy při posledním pracovním záběru. Aby byl výpočet úplný, 
posoudíme štětovnice na vnitřní síly, přičemž se omezíme pouze na ohybové momenty. 
Tab. 4.14: Srovnání výsledků [autor] 
Výpočet/ 
veličina 
Ohybový mom. 
[kNm/m] 
Vnitřní stabilita 
1. úrov. 2. úrov. 
Analytický 
tuhá kce 
33,25 2,34 2,02 
GEO5 
závislé tlaky 
56,95 3,12 1,91 
Plaxis 2D 
MKP 
49,39 nepočítáno 
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Posouzení: 
Mmax = max(analytický; GEO5; Plaxis 2D) = max(33,25; 56,95; 49,39) = 56,95 kNm/m 
MRd = Wy.fy = (1,62e-3).(270e3) = 437,4 kNm/m > Mmax   VYHOVUJE 
4.3. Zhodnocení 
Zakládání ve zvětralých horninách není nikterak příjemné a návrh byl zcela jistě 
obtížný. Z výsledků výpočtů je ale patrné, že řešení je vyhovující, jak z pohledu 
únosnosti štětovnic, tak z pohledu vnitřní stability kotevního systému (pomineme-li 
nereálnou hloubku vetknutí analytického výpočtu). Pro dokonalý obraz o stavu celé 
stavební jámy by se muselo posuzovat v daleko více řezech, zohlednit případná 
spolupůsobení, geometrii terénu za rubem konstrukce a rozhodně by bylo více než 
vhodné provést pár odběrů vzorků s následnými laboratorními zkouškami. Získalo by se 
tak mnoho cenných vstupních dat, která by se dala proměnit ve zlato. Za daných 
předpokladů však poslouží pažící konstrukce svému účelu po celou dobu své dvouleté 
životnosti. 
4.4. Shrnutí 
Na začátku práce jsme si řekli, že (kromě rešerše pažících konstrukcí) si přiblížíme 
různé přístupy k výpočtu pažících konstrukcí a tyto aplikujeme na vybrané úloze. 
Konstrukce byla dle předpokladů propočítána v rozsahu stanoveném cíli této teze. 
K metodám bylo v závěru řečeno pár slov (výhody, nevýhody, rizika) a jednotlivé 
skupiny výsledků byly vzájemně porovnány mezi sebou. Bylo tak možné si udělat 
podrobnější obrázek o možnostech a požadavcích jednotlivých přístupů / metod, 
vysledovat výsledky, které poskytují a taky co je za ně na oplátku vyžadováno. 
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SEZNAM POUŽITÝCH ZKRATEK A SYMBOLŮ 
I. MS  první mezní stav 
ULS  ultimate limit state 
MKP  metoda konečných prvků 
MC  Mohr-Coloumb, konstituční model 
HS  hardening-soil, konstituční model 
2D  dvoudimenzionální, vyjádření roviny 
ČBÚ  Český báňský úřad 
IS  inženýrské sítě 
I  typ ocelového válcovaného profilu 
U  typ ocelového válcovaného profilu 
HEA  typ ocelového válcovaného profilu 
HEB  typ ocelového válcovaného profilu 
Z  typ ocelového válcovaného profilu 
ČOV  čistírna odpadních vod 
ČR  Česká republika 
ČSN  česká technická norma 
ČSN EN evropská norma 
XA  chemická agresivita dle ČSN EN 206-1 
ha  vysoká agresivita dle ČSN 73 1215 
ma  střední agresivita dle ČSN 73 1215 
α  odklon horninové kotvy od vodorovné 
β  odklon výslednice tření od svislé 
βE  převodní součinitel modulů pružnosti 
δ  odklon výslednice zemního tlaku od vodorovné 
θ  odklon šikmé části zemního klínu od vodorovné 
γ  objemová tíha zeminy v přirozeném uložení 
γsat  objemová tíha zeminy nasycené vodou 
γsu  objemová tíha zeminy pod hladinou vody 
γw  objemová tíha vody 
γv  fiktivní objemová tíha vody rozpočítaná na celou výšku zemního klínu 
γφ  součinitel spolehlivosti materiálu, úhel vnitřního tření 
γc  součinitel spolehlivosti materiálu, soudržnost 
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γf  součinitel zatížení 
η  stupeň stability 
ψ  úhel dilatance 
φ  úhel vnitřního tření 
c  soudržnost 
ν  Poissonovo číslo 
Edef  modul pružnosti, deformační 
Eoed  modul pružnosti, oedometrický 
A  plocha průřezu 
Az  plocha zemního klínu 
Ar  plocha zatěžovacího obrazce, redistribuce 
Iy  moment setrvačnosti průřezu 
Wy  průřezový modul 
fyk  mez kluzu 
fuk  mez pevnosti 
w  vlastní tíha prvku typu „deska“ 
EA  osová tuhost 
EI  ohybová tuhost 
m  metr 
kN  kilo newton 
MPa  mega pascal 
°C  stupeň celsia 
s  sekunda 
mg  miligram 
l  litr 
d  hloubka vetknutí 
z  mocnost vrstvy 
h  výška pažící konstrukce 
h1  menší z výšek zemního klínu 
hk  kotevní úroveň měřená od koruny stěny 
hw  výška vodního sloupce 
hv  výška vodního sloupce 
S0  zemní tlak klidový 
Sa  zemní tlak aktivní 
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Sp  zemní tlak pasivní 
Sp,sn  zemní tlak pasivní, snížený 
K0  součinitel zemního tlaku klidového 
Ka  součinitel zemního tlaku aktivního 
Kp  součinitel zemního tlaku pasivního 
σv  vertikální geostatické napětí 
σg  aktivní zemní tlak vyvolaný geostatickým napětím, vodorovný 
σq  aktivní zemní tlak vyvolaný zatížením, vodorovný 
σa  aktivní zemní tlak, vodorovný 
σp  pasivní zemní tlak, vodorovný 
σw  hydrostatický tlak 
σr  zemní tlak, redistribuovaný 
Ra  reakce spojitého nosníku, první kotva 
Rb  reakce spojitého nosníku, druhá kotva 
Rc  reakce spojitého nosníku, změna konvence zemního tlaku 
Rd  reakce spojitého nosníku, pata stěny 
q  zatížení 
M  ohybový moment 
V  posouvající síla 
Pk  předpínací síla 
G  tíha zemního klínu 
lv  délka horninové kotvy, volná 
lk  délka kořene horninové kotvy 
ls  osová vzdálenost horninových kotev 
L  délka zemního klínu 
Lspacing  osová vzdálenost horninových kotev 
b  šířka zemního klínu 
kf  součinitel propustnosti materiálu 
Rinter  oslabení kontaktu zemina-konstrukce 
A  uzel konečného prvku, sledování deformací 
B  uzel konečného prvku, sledování deformací 
C  uzel konečného prvku, sledování deformací 
D  uzel konečného prvku, sledování deformací 
K  napěťový bod konečného prvku, sledování napětí 
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L  napěťový bod konečného prvku, sledování napětí 
M  napěťový bod konečného prvku, sledování napětí 
N  napěťový bod konečného prvku, sledování napětí 
SO4
2-
  síranový anion 
pH  vodíkový exponent 
CO2  oxid uhličitý 
CaCO3  uhličitan vápenatý 
NH4
+
   amonný kation 
Mg
2+
  hořečnatý kation 
